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第1章 序論 
1.1 研究の背景 
1.1.1 地震被害および耐震補強 
建築物は，多くの建築家の夢や構想に基づき建てられているが，当然のこと，建築物と
しての最も基本的な役割は人を保護することである。時代の転換に伴い様々な建築を挑戦
していた山崎氏（Minoru Yamasaki）は建築の役割として「一般的な気候要因から人々を保
護すべき-風，太陽，雪，寒さ，熱さ，地震，火災，ハリケーンなどの特殊災害」の言葉を
後世に残した。建設技術の迅速的な発展とともに人類は様々な自然災害との闘いの中から，
災害予防手段を学んで来た。しかし，地震災害は今までに残している自然災害の中の最大
のひとつの課題と言える。地震は世界中にどこでも起きるものではなく，区域分布により
地震帯を指定されている。残念なことに，近年，日本国内や海外で多々生じている地震活
動から，多くの地震帯は活動周期を迎え，ますます地震災害への対応が重要になってきて
いる。図 1.1に世界地震分布図（M≧4.0，深さ 100km 以上）を示す。環太平洋地震帯に位
置する日本では，地球上の約 15%の地震が発生し，年間 1000 回近い有感地震が発生すると
言われる 1.2）。また，マグニチュード 6以上の地震回数は世界で発生した地震のうち 20.5%
が日本で発生する 1.3）。地震は，建築の倒壊により直接的に人命被害の発生，また，地震
発生後の二次災害（火災など）により人命，財産の損失はかなり大きいと考える。特に，
経済の発展に伴い都市の過密化・建築物の高度化が進む現在，地震により二次災害の発生
が大きな課題となっている。 
地震被害による教訓をもとに耐震構造が発展してきた。建築物の倒壊により人命の被害
や二次災害などの地震被害を最小限にするため，既存建築物の耐震補強は必要かつ効果的
な手段であると言える。耐震補強の有効性は過往の地震被害により実証され，同年代の建
築物において，耐震補強した建築物の倒壊率が相対的に低いと報告された。東日本大震災 
 
 
（1975～1994 年，国際地震センターISC の資料による） 
図 1.1 世界地震分布（M≧4.0，深さ 100km 以上）1.1） 
第 1 章 序論 
 
- 2 - 
 
後の耐震改修済建築物と未改修建築物の被災状況の調査研究報告書によると，調査建築物
の全体として，耐震診断・耐震補強を実施して耐震化された建築物の被災程度は，未補強
建物と比較して軽く，極めて大きな耐震補強の効果が見られた 1.4）。耐震補強は，主に旧
耐震規準時（1981 年以前）に建設された建築物を対象とし，耐震診断により耐震性能が目
標値を満足できない場合，自身構造形式の改善や地震抵抗要素を付加することである。特
に，昔のアメリカ流の純ラーメン構造形式が多く建設されて，地震被害の教訓により日本
流の耐震壁を導入し，剛強な建築物を作るべきと認識された 1.5）。近年，新潟県中越地震，
福岡県西方沖地震，熊本地震など大規模地震が頻発し，東海地震，東南海，南海地震，首
都直下地震などの発生の切迫性より，新耐震前の不適格建物の耐震化の緊急性が要求され
ている。また，2013 年度の耐震改修促進法の改正により，従来の学校建築と公共施設から，
道路を閉塞させる住宅など特定建築まで幅広い建築の耐震化の推進を実行する動きが始ま
り，耐震診断の義務化と耐震性能結果の公表、支援緩和措置の拡大などの対策が講じられ
た。日本はもとから建築物の耐震性を重視し，地震被害の発生により建築基準法などの改
正を行っている。図 1.2に日本で発生した大地震と建築基準法の変遷を示す。2013 年東日
本大震災発生後，東京都は，周囲の建物の耐震化が必要な道路を特定緊急輸送道路と位置
付け，沿道建築物の耐震化を促進している。今後は，全国レベルですべての建築物の耐震
化が進められるものと予想される。 
 
 
図 1.2 大地震と建築基準法の変遷 1.6） 
 
耐震補強による耐震性能を向上する効果は構造計算により確認することになるが，耐震
補強計算結果・補強工事を検証する有効な方法が少ないのが現状である。実際の耐震補強
は構造計算よりどの程度有効であるかを検証する研究はほとんどなされていない。既存 RC
建築物の耐震補強設計と耐震補強工事による建物の耐震性能の向上の効果において，現状
では耐震診断基準 1.7）からの耐震性能の Is 値と CTU・SD 値（q 値）が目標値より上回るか
の確認が基本となっている。2005 年の耐震偽装事件の発生，姉歯元建築士の罪は社会から
非難された。しかし，この事件の一連から建築物の耐震化の重視，現行手法の問題点の改
善などのことは，ある意味でこの事件の功績もあるのではないかと言える 1.8）。残念なこ
とに，建築技術者や研究者の立場から，我々は耐震化の有効的な検証手法を確立してない
ことも原因の一つとも思われる。特に，最近話題になっている，杭データの改ざんと免震
ゴム不正問題など，建築業界の信頼性が一気に落ちていると思われる。単純に「人」の主
観性判断を信頼するより，「建築自身」から「言える」のは，偽装事件の防止や耐震性評
価の精度を向上することと考える。 
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1.1.2 道路橋の劣化状況 
道路橋構造物は人の日常の足として，国の社会経済活動を支え，更に災害時の支援など，
社会基盤としての様々な役割を担っている。しかし，先述したように，近年の地震活動は
活発しているのが現状である。特に本論をまとめている最中に発生した熊本地震に，橋梁
の落下や道路の破壊により救援活動が地震直後に展開できないことが発生した。アメリカ
での道路橋への関心では 1967 年に生じた Point Pleasant 橋の破壊事故に始まると言える
1.9）。日本では，東日本大震災後に，大規模災害時の「緊急輸送道路」を指定し，道路橋
ネットワークの重要性がもっとも重視されている。その一方，日本国内の道路橋などの社
会資本施設の多くは，1960 年代ごろに整備されており，当時の先進国の欧米諸国より寿命
が短いと言われた。最近になり，50 年使われてきた多くの道路橋構造物に様々な疲労や劣
化現象が見え始めている。図 1.3 に日本国内の供用年数 50 年以上の橋数の将来予測，図
1.4に東・中・西日本高速道路 3会社に 2012 年までに調査された橋梁の経過年数比率を示
す。今後急激に高齢橋の数が増える傾向が示している。以上のような状況が予想される中
で，西川氏は 20 年前から「工学的永久橋」1.10）の概念を提案し，維持管理の重要性を強調
した。 
 
 
図 1.3 供用年数 50 年以上の橋数の将来予測 1.10） 
 
 
図 1.4 橋梁の経過年数比率 1.11） 
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構造物の劣化を表すため，経年と故障の発生に対するバスタブカーブが挙げられている
1.12）。図 1.5 にバスタブカーブを示す。しかし，老朽域に入って後に適切に補強や補修を
行い，その後長い期間にわたり使用機能を発揮することが可能となる。経年劣化以外，道
路橋床版は直接に通過車両の荷重および衝撃を受け，日々に過酷な環境中で供用されてい
る。特に，設計当時より通過車両の大型化や過積載は社会的な問題となっている。F.Moses
は 1970 年代に WIM（Weigh in Motion）技術 1.13）を提案し，通過車両の重量を測定できた。
そして，三木氏らはこの手法を用いて橋梁に通過車両の計測を行い，過積載問題を挙げら
れた。道路橋構造物に関して，劣化損傷や老朽化してきた際に，維持管理・補修補強の費
用は取り壊して再建設より高くても，社会・環境の面から維持管理・補修補強の方が良い
と指摘された 1.14）。また，社会ネットワークとして，交通を止めて再建するのはほぼ不可
能と考えられる。 
 
事故発生率
初期故障域
経年
安定域 老朽域
 
図 1.5 バスタブカーブ図 1.12） 
 
道路橋床版は直接走行荷重を受けるため，床版の耐荷力と耐久性が最も要求されている。
特に，道路橋技術の発展により床版の重要性が認められており，床版は従来の二次部材か
ら主要構造部材と認識されている 1.15）。このような新規道路橋ネットワークの整備が進む
一方，昭和 40 年代ごろに建設された道路橋床版に一部コンクリートが抜け落ちるなどの損
傷が発生したことが発生した 1.16）。広島市内でも 2013 年 5 月 7 日に鈴が峯陸橋のコンク
リート片落下事故が発生し，その後多くの橋梁床版の点検が行われた。海外でも事故防止
のためコンクリート構造物の損傷に関する調査や研究が多く行われている 1.17，1.18）。コン
クリート系床版は，塩害，アルカリ反応，中性化，疲労などにより損傷が生じやすいと思
われる。また，コンクリート構造物の疲労による劣化・損傷事例は，道路橋床版を除いて
ほとんどないと言える。よって，道路橋床版の劣化・損傷状況を定期的に調査し健全性の
把握が必要である。 
 
1.1.3 センシング技術の発展 
近年では，センシング（Sensing）技術の迅速的な発展とともに，建築・土木分野へ適用
できる計測機器の開発もますます進歩を遂げている。センシング技術とは，センサと電子
回路によって信号を取得する「検知」，得られた信号から特徴を抽出する「信号処理」，
得られた信号やその処理結果から認識・判断をする「情報処理」までを総合したものであ
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る 1.19）。近年，計測対象の情報を精度良く収集するうえで，高感度化，超小型化，多次元
化，高信頼性化，知能化が実現できるようになってきている。計測機器を用いてヘルスモ
ニタリング技術は機械，医療，プラント，建築および土木構造物など様々な分野への応用
が実施されており 1.20），建築や土木構造物への適用は世界的に多くの研究者により精力的
に行われている 1.21，1.22）。特に振動性状の変化を利用して構造物の劣化検知，健全性のモ
ニタリング実験が多く実施されている。そのうち，1990年代に生まれたMEMS（Micro Electro 
Mechanical Systems）技術を用いて構造物への応用研究 1.23，1.24）が行われ，構造物の振動
特性や健全性評価に有効である手法が証明された。さらに，構造物の振動特性の測定法や
健全性の評価手法に関する研究が深まっている。 
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1.2 研究の目的と概要 
本研究では，前節に示したような観点に立ち，MEMS 技術による無線加速度センサを活用
した建築物の耐震補強および道路橋床版の健全性を簡便に計測・モニタリングする「耐久
性診断・評価システム」の基盤を開発することを目的とした。医学の考えと同様のように，
既存構造物を「問診」し，構造物の「脈（振動）」により健全を評価する技術の開発である。 
耐震補強により建築物の耐震性を向上する信頼性を高めるため，本研究は耐震補強効果
の検証方法の合理化，簡便化を目指し，無線振動計測システムを用いて振動特性の同定を
行った。前述のように，「建築物自身」から自分が持っている耐震能力を「言える」こと，
すなわち，建物の振動性状から客観的に耐震補強設計の合理性と補強工事の精度を評価で
きれば，建築業界に関して存在しているいろいろな疑問の解決へと繋がるのではないかと
考えられる。建築物に関して，本研究では日本国内に建つ既存建築物を対象とし，耐震補
強工事前後に常時微動計測を行い，その計測データに基づき耐震補強工事前後の振動特性
を抽出して考察を行った。得られた建物の固有周期，振動モード，応答加速度および応答
変位などの振動特性指標値から耐震補強効果を検証手法の確立を行った。なお，本論では，
直観的に判断できる定性的評価手法および詳細検討の定量的評価手法を提案し，過往の研
究成果との比較するうえで，提案手法の可能性と妥当性を確認した。 
土木構造物分野への展開は，道路橋床版劣化現象に対する予防保全として無線振動計測
システムを用いた点検技術を確立することを目的として実施した。本論ではその研究初期
段階の基礎的な検討結果を示す。振動特性の変化に基づいて土木構造物の健全性（劣化度）
を診断するために，計測に及ぼす制約が少ない無線センサを用いた調査技術の基盤を開発
することを目的として実施している。本無線振動計測システムを用いて土木構造物への適
用性を確認するため，新設および老朽化した道路橋を対象とし，常時微動計測および実験
用バスを用いて交通振動計測を行った。適用性を確認したうえで，既存道路橋床版の点検
通路を利用して，劣化箇所の検知実験を実施した。また，劣化箇所床版の劣化度を把握す
るため，本システムを用いて劣化点検手法を提案した。本研究の最終目的は，土木構造物
の劣化診断手法の確立となるが，本論では，土木構造物への適用性を確認するため，対象
道路橋床版の固有振動数，振動モードおよび変形等に関する振動性状把握精度の考察を行
った。また，最後は一連の実験により床版劣化診断手法を提案した。 
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1.3 論文の構成 
本論文は，前述のように，「無線 MEMS 加速度センサを活用した既存構造物の診断技術の
確立」を目的とし，図 1.6に示すように 6章で構成されている。 
 
無線MEMS加速度センサを活用した既存構造物の診断
技術の確立に関する研究
第1章 序論
 研究の背景
 研究の目的と概要
 各章の構成
 発表論文
第2章 既往の研究
 建築分野
耐震診断・耐震補強手法
耐震補強効果の検証手法の現状
 土木分野
床版劣化・損傷検査手法の現状
第4章 建築物の耐震補強効果の評価への適用
-常時微動計測による評価方法-
（a）定性的評価方法
◇固有周期の変化による評価（一般手法）
一質点系および上層分離系の検討
◆振動リサージュの変化による評価（提案手法）
（b）定量的評価手法
◇参考手法の検討（一般・従来手法）
①一質点系の剛性変化による検討
②上層分離系による層剛性変化の検討
◆常時微動の応答-変形による層剛性の推定
および層剛性変化率による補強効果の評価（提
案手法）
第5章 道路橋床版劣化診断への適用
-常時微動・交通振動による評価方法-
（a）適用実験
①老朽橋梁床版への適用実験
②新設高架橋床版への適用と初期値計測
（b）提案手法
適用実験による得られた知見および提案。
①振動モードの簡易推定手法（提案手法）
②床版下部から計測手法（提案手法）
（c）床版下部から定期点検への適用
既存道路橋床版への計測実験結果および劣化
検知手法の提案
第3章 本研究で用いた無線計測システム
 無線計測システム概要
 無線計測システムの特徴
 無線計測システムの検証実験
第6章 総括
 
図 1.6 論文の構成 
 
第 1 章では，序論として研究の背景や目的を示している。 
第 2章では，既往の研究について示す。建築分野において，耐震診断・耐震補強方法，
耐震補強効果の検証手法を紹介し，主に日本国内の現行耐震診断・手法を用いて耐震性評
価方法を説明している。土木分野について，床版損傷・劣化検査手法の現状を述べている。
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日本国内および海外に実施されている，目視検査，レーザ法，赤外線法などの検査法を示
している。 
第 3章では，本無線計測システムの概要を示した。使用している加速度センサ，開発し
た無線ユニット，計測・解析ソフトを紹介した。次に，使用している加速度センサおよび
本計測システムの精度およびセンサの取り付け方法を確認するため，実験室レベルおよび
既存構造物の現地において，検証実験を行った結果を示している。最後に，本無線システ
ムの主なメリットである「省力化」を説明するため，実際に行った計測実験の実施人数お
よび時間をまとめ，一例として建築物に行った計測実験の結果を示している。 
第 4章では，本無線計測システムを用いて常時微動計測を行い，耐震補強前後の計測実
験結果を示している。耐震補強効果の検証手法を確立するため，定性的評価と定量的評価
手法から考察する。定性的評価手法とは，1 次固有周期，振動リサージュなどの基本振動
性状の変化により簡便に耐震補強効果を判断する方法である。その中，固有周期を評価指
標とするのは一般的な手法であり，本研究では振動リサージュの変化を評価方法として提
案している。定量的評価手法では，常時微動計測により得られたデータをもとに，フィル
ター処理を行い，提案している解析方法により層剛性を推定し，耐震補強の強度増大効果
を検証した。定量評価手法の妥当性を確認するため，他の剛性推定手法の結果も示してい
る。現段階，提案手法により算定された推定剛性の絶対値と設計剛性のバラツキが大きい
が，本論では，「変化率」を評価指標として使用している。最後に，計測結果と設計値の耐
震性能基本指標の関係を検討し，両者の相関により常時微動計測から耐震補強効果を定量
評価する可能性を示している。しかし，新たな定量評価手法について，有効的な手法であ
ると確認したが，多くの課題も残している，今後は方法の改善などが重要であると考える。 
第 5章では，本無線計測システムを用いて土木構造物への適用を行った実験を示してい
る。本研究室は，本無線計測システムを用いて建築物の振動特性を把握しているが，土木
構造物への適用は初めての試みであった。その適用性を確認するため，新設高架橋および
老朽橋梁の 2 橋を対象とし，振動特性の把握を行った。新設高架橋は常時微動計測，老朽
橋梁は常時微動と実験用大型バスによる交通振動計測を行った。同定した固有振動数や振
動モードの有効性は固有値解析結果により確認し，その実験結果を示している。計測実験
結果と固有値解析結果を比較し，計測システムの適用性と有効性を確認する。また，計測
実験により本振動計測システムを用いて振動モードの抽出手法を構築している。最後は，
社会ニーズであるインフラの劣化診断の背景から，本無線計測システムを用いて土木構造
物への適用の有効性を確認したうえで，道路橋床版の劣化に着目し，床版劣化検査手法を
提案している。具体的には，振動モード，応答加速変化曲線，応答加速度-応答変位関係な
どの評価指標により床版損傷位置の検知の可能性を示している。一方，損傷程度により検
知できない箇所も存在し，検知できる損傷程度の把握は今後の課題として解決すべきと考
える。 
第 6章では，本論文で得られた成果を取りまとめ，今後の課題も併せて示した。 
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第2章 既往の研究 
2.1 概説 
前章に示したように，建築物および土木構造物の健全性を把握するのは現段階では最も
重要かつ喫緊の課題である。この大きな課題を解決するため，建築・土木分野の数多くの
研究機関や企業は人力・財力・時間を掛けて調査・診断方法を構築している。その中，多
大な研究成果が多く挙げられて，時間の推移に伴いその有効性も証明されている。また，
一部は汎用手法として認定し，幅広く使われている。本章では，建築物の耐震診断・補強
方法および道路橋床版の損傷検知手法に関する内容を紹介するとともに，センシング技術
の適用を示している。 
既存建築物の耐震補強方法は補強目的に応じて様々な手法が提案されている。しかし，
補強方法の有効性・補強量を確認するのは，この補強要素単体（例えば，補強柱・鉄骨ブ
レース）の実験データや構造解析結果によって評価するのがほとんどである。同様な補強
方法は違う振動特性を持っている建築物へ使用される時に，必ず同じ補強効果を得るとは
考えにくい。ちなみに，補強要素と既存建築物の「相性」を把握するのが必要であると考
える。このことは，病院で心臓を変える手術と同じで，「最強」より「最適」の方が一番
良いと思われる。しかし，残念なことに，現段階では構造計算に依存しているのが現状で
ある。構造計算により耐震性向上効果を確認するのが一般であるが，既存建築物の実状（新
築の建築物とは異なり耐震性能を持っている），施工精度などの因子を考えたうえで評価
するのが適切である。振動計測実験により建築物の振動特性を把握する手法が用いられる
ことが多いが，耐震補強効果の検証への適用に関する研究は十分とは言えない。特に，単
体建築物ごとの計測事例が多く挙げられたが，各事例により評価手法の構築が少ない。こ
の原因は，蓄積データが少ないとともに，有線計測の不便性とも考えられる。 
道路橋構造物の床版の損傷検知や損傷度評価方法は多く提案されている。しかし，一部
の手法は研究から実用まで，課題が残している。現在，目視検査はまた主流となっており，
赤外線法なども使用方法として国土交通省が認めている。特に，「人」に変わり「ロボッ
ト」を使用した点検手法の開発が盛んに行なわれている。どちらも，床版の使用性・安全
性面から考えると，振動を起こすなどの点検手法より非破壊・微破壊点検手法の開発は必
要である。非破壊点検方法は，レーザー法，赤外線法，磁気法など多く存在しているが，
本章では，これらの手法の特徴などを簡単に紹介する。 
本研究の無線振動計測により耐震補強効果の評価手法および土木構造物床版の劣化検知
手法について，今までの研究は各計測事例による各建築物や床版の振動性状を把握するこ
とである。本論は，行った各実験をもとに，個例により「共性」を導出し，その「共性」
により評価手法・検知方法を確立することを紹介する。 
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2.2 建築物の耐震診断・耐震補強技術 
2.2.1 現行耐震診断技術 
現行の中低層既存鉄筋（鉄骨鉄筋）コンクリート造建築物の耐震性判定方法は（一財）
日本建築防災協会により出版された耐震診断・耐震改修設計指針のもとに施行している。
近年，長周期地震動による被害を着目や予想し，研究と対策の確立を行っている。よって，
建築物の終局耐震性能を評価する限界耐力計算・エネルギー法・時刻歴応答解析などを使
用して既存建築物の耐震性を評価する手法も多く存在している。本研究では，常時微動レ
ベルで耐震補強効果を検証する手法を提案するために学校施設などを計測対象として実験
を行っているため，（一財）日本建築防災協会の耐震性判定方法を紹介する。また，この指
針の耐震補強効果の評価方法は耐震補強前後に構造計算により耐震性能を算定することで
ある。診断判定基準は建物用途により耐震指標Is値が異なり，一般的公営住宅はIs≧0.6，
学校施設は Is≧0.7 かつ強度指標 CTU・SD ≧0.3（鉄骨の場合 q ≧1.0）とされている。以
下に前述の診断・改修指針 2.1）により判定指標値の Is，CTU・SD 及び q値の定義を示す。 
Is（Seismic Index of Structure）値とは耐震指標の略称である。（Is＝E0×SD×T） 
E0：保有性能基本指標（建物が保有している基本的な耐震性能を表す指標） 
E0＝C (強度の指標) × F (粘り強さの指標) 
SD：形状指標(平面・立面形状の非整形性を考慮する指標) 
SD形状指標は1次診断時に建物平面形状と立面形状及び隣接建物の影響がある
が，2次及び 3次診断は偏心率と剛性率とも考慮される。 
T 値：経年指標(経年劣化を考慮する指標) 
経年指標の算定は，主に建設年数，現地調査目視よりのひび割れ，鉄筋露出な
どの劣化とコア調査の中性化の集計から算定した。ただ，現地調査は認識でき
ないひび割れ，外装材から調査できない箇所などの原因により，T 指標の算定
の精度が疑問あると考えられ，技術者の経験を頼って決定するのは多いと思わ
れる。 
以上の算定式から算定した Is 値と CTU・SD 値（q値）と判定指標値比較し，以下の判定
基準から耐震性能を評価される。 
◇Is＜0.3 または q＜0.5：地震の震動及び衝撃に対して倒壊し，又は崩壊する危険性
が高い。 
◇0.3≦Is＜0.6 または 0.5≦q＜1.0：地震の震動及び衝撃に対して倒壊し，又は崩壊
する危険性がある。 
◇Is≧0.6 かつ q≧1.0：地震の震動及び衝撃に対して倒壊し，又は崩壊する危険性が
低い。 
上述の判定基準の目標値 Is≧0.6 とは，過往の地震被害経験により導き出されているも
のであり，0.6 を超えると中破以上の被害が生じる可能性が低いと言われる 2.2）。耐震診
断方法は，第 1次診断，第 2次診断および第 3次診断の 3種類がある。そのうち，第 1次
診断法は主に柱壁量をチェックする方法であり，簡便手法として使われている。第 2次診
断法鉛直構造部材の確認であり，主に柱・壁の強度と靭性を把握し，耐震性能を判定する。
第 3 次診断法は梁を考慮し，終局時のメカニズムを考えたうえで耐震性を判定する。第 3
次診断法は保有耐力計算方法とほぼ同じ程度のレベルで終局耐力を計算する方法である。
建物の耐震診断は，建物の健康診断である，基本的に既存設計図書に基づき行われる。現
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地調査により，既存図書との整合性や経年劣化の度合いを確認し，耐震性能の評価や耐震
補強計画に反映させる。一方，目視検査について，現地調査結果の精度が低く，当時設計
図書の紛失，特に設計図書のない建物の診断コストなど，いろいろな問題が存在している
のが現状であると考える。 
 
2.2.2 耐震補強技術 
本論の耐震補強に関しては，構造体の耐震性能を向上させる強度補強型と靱性補強型お
よび強度・靭性補強型である。制振・免振などの地震応答の低減や，地震による損傷軽減
の方法を言及しない。図 2.1に耐震補強の概念を示す。既存コンクリート造建築物の耐震
性能が要求性能より低い場合，耐震補強が必要となる。想定地震に対して建物各階が保有
する耐震性能を高める方法として，強度を高める強度補強，変形性能を高める靱性補強，
その両者の併用を補強，それぞれの手法によって耐震補強を施したものである。補強後の
建物の各階の耐震性能について，いずれの場合も必要な耐震性能を保有し，想定地震に対
して安全になったと確保する必要がある。日本とメキシコなどの国は同図に示している方
針で様々の補強方法を使用し既存建築物の耐震補強を実施している。 
 
La
ter
al f
orc
e
(a) Resistance relying on strength
Displacement
(b) Resistance relying on strength and ductility
(c) Resistance relying on ductility
Unstrengthened
 
図 2.1 耐震補強概念図 2.3） 
 
耐震補強方法の特徴について，強度補強型は，新たな構造体の増設による建物の剛性，
耐力の増大である。靱性補強型は，既存部材脆性の解除や既存部材に補強材の取り付けに
より，耐力増大よりも靱性の向上を目的とする。一方，靭性を改善するとともに建物の層
間変形が大きくなり，非構造部材や家具などの変形を考えるうえで設計・補強するのが重
要である。表 2.1に耐震補強工法の種類の例を示す。表に示すような強度補強型と靭性補
強型補強工法について，「在来工法」と「認定工法」ともに分かれている。在来工法は従
来から使っている耐震補強方法であり，特別の設計・施工方法がいらないのが一般である。
認定方法について，日本国内に多くの企業や研究所が工法を開発し，認定機関から認定が
受けた工法である。例えば，柱を補強する SRF 工法 2.5），鋼板内蔵のピタコラム工法 2.6）
など。居ながら耐震補強工事を行い，騒音や工期などの面から在来工法の方より認定工法
の方が良いとも言われている。しかし，認定工法は専門業者しか施工できず，工事 
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表 2.1 耐震補強工法 2.4） 
補強型 補強工法 具体例 
① 強度補強型 
打ち壁の増設 
鉄骨枠組み補強 
外付け鉄骨補強 
架構の増設 
 
その他の強度補強 
増設壁（新設），増し打ち壁，開口閉塞，袖壁補強 
鉄骨ブレース，鋼板壁 
外付け鉄骨ブレース，外付け鋼棒ブレースなど 
コア構造の増設，メガ架構の増設，バットレスの増設，
フレーム増設 
格子型ブロック耐震壁，PCa パネル壁，PCa ブレース，
アンボンドブレース 
② 靱性補強型 
RC 巻き立て補強 
鋼板補強 
連続繊維補強 
外部鋼棒巻き補強 
鋼板および連続繊維
シート併用巻き 
溶接金網，溶接フープ 
角型鋼板（柱），円管（柱），平板（壁，梁） 
シート貼り，成形板 
ネジ節鉄筋，PC 鋼棒 
薄肉鋼板および連続繊維シート 
 
費が高い欠点もある。1966 年の十勝沖地震後の耐震補強建物 157 棟の補強方法を調査した
結果は，耐震壁の増設は85%を超えている，柱補強や壁の増設と補強がほとんどである2.7）。
1985 年メキシコ地震の発生に伴い 114 棟コンクリート造建物の耐震補強調査は，柱の補強
（Column jacketing）と耐震壁の設置が多く見られた 2.8）。一方，増設地震抵抗要素（耐
震壁など）や既存鉛直支持要素（柱・壁）の増打ちなどの強度増大方法について，耐震補
強設計の適合性，耐震補強工事の精度により設計通り 100%の補強効果を発揮できるとは疑
問がある。よって，構造計算の補助手法として強度増大型耐震補強効果の検証手法の開発
が必要であると考える。 
 
2.2.3 センシング技術の適用（建築分野） 
技術者の判断の補助手段として，センサなどの計測機器を用いてのセンシング技術を建
築分野への適用に関する研究が活発化している。日本国内では，震災後建物の角度を計測
して損傷の進行をモニタリングするセンサの開発 2.9），無線ネットワークを用いた構造ヘ
ルスモニタリングシステムの開発 2.10）など，耐震性能の評価手法としてモニタリング技術
の様々の応用方法を提案された 2.11）。海外でも建築物の健全性評価手段としてセンサ技術
の開発が多く行っている 2.12）。そこで，震災発生前後，耐震補強前後や経年劣化などの「前
-後」の振動性状の変化から健全性や耐震性を評価するのが一般的である。また，単体事例
に関する実験が多く見られたが，確立した手法は十分とは言えない。特に，耐震補強工事
の評価方法に関して，海外でも各事例として挙げられたが例えば 2.13，2.14），適用できる有効
的な評価手法が少ないのが現状と判断している。 
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2.3 道路橋床版の劣化検知方法 
2.3.1 非破壊点検手法 
RC 床版の劣化点検手法について，目視点検が最も汎用されている手法と考える。日本国
内では 5年に一回の頻度で近接目視点検を行い，点検結果を記録し健全性を評価する。一
方，目視点検では人力・財力・時間を要することが問題であり，特に 5年に一回の点検で
は，技術者の確保が必要となる。また，目視点検は技術者の目と経験により結論を出すた
め，技術者の知識・経験により点検の精度は人によりバラツキが生じる。また，床版の構
造形式は従来の単純的なコンクリート造より合成床版などの特殊構造に発展しているのが
多く見られ，目視で点検できず，目で見えない内部損傷などの検知が必要である。よって，
RC 床版の損傷や健全性評価手法として，目視点検よりほかの有効的な検知・評価方法の開
発が必要である。 
そこで，構造体に損傷を与えずに点検できるような非破壊・微破壊検査方法が多く提案
されている。非破壊検査とは，物を壊さずにその内部のきずや表面のきずあるいは劣化の
状況を調べ出す検査技術のことである 2.15）。特に近年，日本国内の人口減少と老齢化問題
による，国土交通省が「人」に代わる「点検ロボット」の開発が主導されている。以下に，
代表的な非破壊・微破壊検査方法について概説する。 
① 赤外線法 
赤外線サーモグラフィカメラ使用して，タイル等の剥離部と健全部の熱伝導率による温
度差を計測，外壁面から放射される赤外線画像（熱画像）と可視画像から劣化状況を診断
する 2.16）。この手法の信頼性が高い，検査コストが低い点が特徴であるが，調査精度はカ
メラの画素数に依存し，また，調査対象を日射などで熱を与えることが必要である。 
② 超音波法 
対象断面を挟み込むように探触子を配置して超音波を透過させ，その伝播速度や周波数
分布を健全部と比較することにより空隙などの内部欠陥の有無を検出する手法である 2.17）。
この手法は測定表面の状態により影響が受ける，検査時間がかかる問題がある。 
③ AE（Acoustic Emission）法 
アコースティックエミッション(AE)は,「材料が変形したりき裂が発生したりする際に，
材料が内部に蓄えていたひずみエネルギーを弾性波として放出する現象」と定義されてい
る。この弾性波を材料の表面に設置した変換子すなわち AE センサで検出し，信号処理を行
うことにより材料の破壊過程を評価する手法がアコースティックエミッション(AE)法であ
る 2.18）。AE法を利用して構造物の変形，欠陷などを観測する技術として重要な手段である。
一方，AE 源，伝播および変換子などの特性の定量化および標準化などの問題点も従来から
挙げられた 2.19）。 
④ 衝撃弾性波法 
衝撃弾性波法とは，計測対象表面を打撃し，対象躯体中を伝搬することにより発生する
波動を受信センサなどで受信する方法である。この方法は検査精度が良く，容易に実施で
きる。しかし，計測対象表面が不平坦の場合が計測困難であり，計測時間が要するのは問
題である。 
以上に示した方法以外に，放射線法，電磁波レーダー法などの検査方法が存在している。
どの方法においても，長所と短所があるため，計測対象，計測目的などを把握するうえで
手法を選択することが必要である。近年，トンネルの落下事故，床版コンクリート剥落事
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故が多発し，5 年に一回の点検より，長期的に或いは定期的にモニタリングする手法も挙
げられている。 
 
2.3.2 モニタリング技術の適用（土木分野） 
センシング技術の迅速的な発展による，点検周期を「待つ」より主動的にモニタリング
することの実現ができている。その中，計測機器を構造物に設置して直接計測する事例 2.20）
と通過交通を利用し評価する研究事例 2.21）が見られた。図 2.2にモニタリング技術の特徴
を示す。センサ技術の発展により計測精度を確保するうえで，安いセンサやカメラが多く
開発されている。よって，センサなどの計測機器を計測対象に設置したうえで長期モニタ
リングすることが可能である。 
 
 
図 2.2 モニタリング技術の特徴 2.22） 
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第3章 本研究で用いた無線計測システム 
3.1 無線計測システムの概要 
本章では，本研究で使用した無線加速度センサおよび計測・解析システムの概要を示す。
本システムは広島大学・建築材料学研究室が産学連携センターにおいて民間企業と共同開
発したものである。開発経緯および開発段階のシステム検証実験，本無線計測システムを
用いて東広島市内に建つ建物の実証実験に関する結果は本研究室の成果としてまとめられ
た 3.1，3.2）。図 3.1に計測に用いた無線振動計測システムを示す。共同開発した無線計測シ
ステムはデータロガーと無線発信ユニットを有しており，市販の各種振動センサ（ピック
アップ）との接続が可能である。受信側（計測ソフト搭載 PC）と送信側（発信ユニット）
の配線は不要なので，建築物の使用障害や道路施設・橋梁の振動計測が車両の通行規制な
く計測可能という点が大きな特長といえる。また，同時に開発した計測・解析ソフトは，
計測現場において波形データのリアルタイム解析やその後の保存データ分析においてデー
タの変換は不要であり，解析の精度の向上に役立つものと考えられる。 
 
PC for measurement
Wireless unit
Three axis sensor
Analysis software 
Structures
振動波形記録・送信 振動波形受信・保存 データの解析・振動特性の分析
 
図 3.1 無線振動計測システム 
 
表 3.1に使用している無線計測システムの仕様を示す。本論の計測では上図に示すよう
なサーボ型 MEMS3 軸加速度センサを接続し，構造物の常時微動から±3000gal まで，幅広
い振動特性を把握することが可能な計測システムとした。ノイズレベルは 300ngrms/√Hz，
分解能は 24bit（100，200sps 時），サンプリング精度±1ppm＠25℃となっており，高性能・
高精度に測定できる。なお，無線通信距離は Bluetooth を用いて最大 100m 程度，同時に 7
台（×3 成分の計 21 チャンネル）の加速度センサを接続できる仕様で計測実験を行った。
また，設置場所は自由なので，障害物がある通信にくい場所を位置調整しながら，測定範
囲内にどこでも設置できる。 
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表 3.1 無線計測システムの仕様 3.3） 
項目 仕様 
外形寸法 
・センサユニット：75(W)×80(L)×57(H)㎜ 
・ワイヤレス信号処理ユニット：58(W)×111(L)×39(H)㎜ 
重量 
・センサユニット：500g 
・ワイヤレス信号処理ユニット：300g 
測定可能範囲 ±3000gal 
ｻﾝﾌﾟﾘﾝｸﾞ周波数 100sps，200sps，500sps，1ksps，2ksps 
ｻﾝﾌﾟﾘﾝｸﾞ 精度 ±1ppm＠25℃（超高精度 TCXO） 
分解能 24bit(100,200sps 時) 
検出軸 3 軸，同時 AD 変換 AC/DC ｻﾝﾌﾟﾘﾝｸﾞ 
電源 本体充電式,又は USB ｱﾀﾞﾌﾟﾀ 
記録容量 制御 PC に保存 
無線通信 Bluetooth Class1, USB 
時間同期 可 
振動トリガー 不可 
測定方向 鉛直 1軸及び水平 2軸 
使用温度範囲 －20～60℃，結露なきこと 
定時計測 不可 
 
 
図 3.2 に共同研究で開発した計測・解析ソフトの操作画面を示す。3 方向同時に加速度
波形を記録し，得られた応答加速度データを積分・2 回積分することにより応答速度・応
答変位波形も変換できる。また，解析対象や目的に応じてディジタルフィルター機能によ
り不要なノイズや振動成分を除去し，速度波形・変位波形はより精度良く解析することが
できる。画面上のカーソル位置や選択範囲に連動してフーリエ解析により固有周期（固有
振動数）の処理結果を表示できる。特に，常時微動において，測定区間中のノイズを回避
して解析範囲を自由に設定できる。応答加速度から角度へ変換できることにより地震時構
造物の回転やずれなどの検査は容易にできる。計測相当震度により地震時の計測対象構造
物の相当震度を簡単に把握できる。本システムの最大特徴として，リサージュ機能を用い
て計測点の座標入力により応答加速度の振動モードを簡単に表示できる。この機能により
計測対象構造物の各次モードを容易に同定できることにより構造物の振動性状の把握と健
全性評価技術の確立にとって大きな進歩と考えられる。 
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（加速度波形）             （速度波形） 
 
（変位波形）              （FFT 解析） 
 
（相当震度解析）            （マップ画面） 
 
（リサージュ機能）           （角度解析） 
図 3.2 無線振動計測システムの計測・解析機能 
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3.2 無線振動計測システムの特徴 
本無線振動計測システムの最大特徴としては「無線」である。そこで，従来の有線式と
比べると，設置位置の制約の解除，計測時間の節約，配線に手間がかからないメリットが
ある。図 3.3 に従来有線式と本無線振動計測システムの計測イメージの比較を示す。実際
の建築物において，使用中に計測実験を行うための配線作業は使用者の生活動線を影響し，
長時間の設置準備を確保するのが困難である。また，波形収録は主にデータロガーを使用
するため，接続ミスなどが生じやすい問題が起こる。無線振動計測システムを用いる場合
では，配線作業は不要なので，現場作業人図の削減，計測準備時間の短縮が実現できる。
また，手軽に設置・計測できるため，計測対象構造物の設置場所の制限が少ないと考えら
れ，より合理的な場所にセンサを設置できる。 
 
FFTアナ
ライザ
オシロス
コープ
PC
データロガー
（ひずみ計等）
（a）有線式計測システム            （b）無線計測システム 
図 3.3 有線式と無線計測システムの計測イメージ 
 
本論の建築物への計測実験については，短時間での設置・計測が可能となり，例えば，
学校建築物の耐震補強効果検証実験において，工事の休憩中や放課後に行うことが可能で
あった。土木構造物の床版の計測実験では，道路橋床版下面の点検通路などを利用して床
版の振動性状を計測したため，交通遮断することが発生しなかった。無線計測システムの
利便性を説明するため，本無線計測システムを用いた建築物への振動計測実験の作業時間
（測定時間を含まず）を一例として図 3.4に示す。多くの建築物において，3～5人の実験
グループで設置作業開始から計測準備完了までの時間は，通信障害がない場合はほぼ 30
分程度の準備時間ができた。しかし，同図に示すように，一部の建築物においては無線の
遮蔽物が多く，ある階の Bluetooth の通信が良くなかったため，アンテナの配置に工夫を
要したため，60 分ほどで設置が完了したことも生じた。ただし，従来の有線式のシステム
と比べると配線は不要なので，設置場所の制限も無く，計測時間や労力が節約できること
は十分に検証できたものと考えている。また，土木構造物床版の計測実験では，建築物へ
の計測実験より通信性が良くて準備時間がもっと短かった。一方，本論に行った土木構造
物への計測実験では，主に下面の点検通路を利用するため，作業の安全性を確保するよう
に点検通路上での移動時間が要した。 
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図 3.4 本システムを用いた振動実験の所要時間 
 
本無線振動計測システムの利便性に対し，行った計測実験中に発生した問題点も挙げら
れる。まずは無線計測で Bluetooth 通信距離により制限が生じた。本システムは Class1
を使用するため，最大 100m で通信できる。また，時刻同期の制限も発生し，本システムで
は加速度センサ 7台（3方向＝21 チャネル）までしか時刻同期が行なえない。よって，高
層建物を計測する場合は，計測システムの進化や計測方法の改善が必要である。杉本らは
基準点を設け多点移動法を提案し高層建物の振動特性を評価している 3.4）。通信性能を確
保するため，センサ設置位置の選択が必要である。鉛直構造体（柱・壁）の近傍を設置す
るのは一番望ましいと思われるが，現地状況により廊下や階段などの開放区間を利用して
計測するケースも多かった。なお，本論の内容の範囲ではないが，福岡市内の 8 階建ての
ショッピングセンター（2棟）でも階段室を利用して 1階から 8階までの設置を 40 分で準
備を行っており，Bluetooth による計測が可能であった。 
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3.3 計測精度検証実験 
センシング技術の急激な発展に伴い動特性に着目した構造物の性能評価が盛んに検討さ
れるようになってきた。センサなどの計測機器の開発や実用実験は多くの民間企業や大学
が精力的に行い，有用な研究成果が挙げられている 3.5，3.6）。一方，各種センサを用いて振
動計測及び解析に関する明確な基準はほぼないと言える。計測精度や振動特性手法抽出の
正確性のバラツキが生じやすく，測定結果は専門知識レベルが高い技術者が判断する必要
がある。各種計測方法及び計測機器を合理的に開発し，評価基準を確立するのは重要であ
る。しかし，そこまでは多大な研究成果のまとめと時間が必要と考える。 
本節では，本研究に使用している無線システムを用いて実験室レベル及び実建築物へ適
用し，計測及び解析方法の検証を目的と実施した結果を述べる。具体的には，無線加速度
センサの精度，センサの取付け方法，計測により得られた加速度データから建物の変形を
評価する手法の確認を行った。使用している加速度センサの精度を確認するため，同じ振
動条件で他の市販センサの比較実験を実施した。計測方法と分析方法について，本研究の
建築分野の計測対象として中低層建築物において計測では，主に常時微動計測を実施して
おり，下記の方法で計測・解析を行っている。 
センサはコンクリート表面に強力両面テープを使用して固定する方法を基本としている。
水平及び鉛直方向の振動特性を同定するため，センサは鉛直方向及び平面配列で設置する
ケースが主であり，サンプリング周波数 100Hz として，各ケースにおいて 5～10 分間の計
測を行っている。なお，常時微動計測から得られたデータを 50％オーバーラップさせ 10.24
秒の小区間に切り出し，さらに，バンド幅 0.2Hz の Parzen Window 処理により平滑化を行
う。固有周期は，フーリエスペクトル比のピーク周期とする。なお，フーリエスペクトル
比は，各階床のフーリエスペクトルを地盤で除したものである。窓関数は Rectangular 
Window（矩形窓）を使用する。推定される固有振動数に基づいて，フィルター機能とリサ
ージュ機能を使用し，加速度のリサージュを 3 次元に視覚化し，フィルター幅は固有振動
数±0.1Hz としている。建築物において，層間変形は剛性評価の重要的な指標であり，計
測により直接得られた応答加速度データを適切なフィルターで処理し，層間変形の推定手
法に関する考察を行っている。以上の計測設定，センサの設置，計測目的に応じて解析手
法の妥当性を確認するため，実験室レベルにおいて検証実験を行った。 
① 使用センサ精度の確認 
本研究に使用している加速度センサの性能を確認するため，他の市販品との比較実験を
行った。なお，システムの開発段階において，無線式と有線式振動計測システムの比較は
既に実施している 3.1）。本検証実験は，無線加速度センサの性能を確認するため，小型加
振器を用いて加振実験を行い，得られた応答加速度及び応答加速度により換算した変位波
形を比較した。振動台は永久磁石式 1軸方向振動機であり，デジタル入力制御することが
できる。写真 3.1に水平方向振動台の上に各センサを両面テープで設置した状態を示す。
比較対象は本無線計測システムを使用しているセンサ A，試作品センサ B 及び日本企業で
開発したセンサ・ユニット一体型センサ Cとする。計測方法として，加振方向の加速度を
捉えるため，入力周波数を 1Hz～20Hz，各加振時間を 20sec の条件で加振した。一例とし
て，図 3.5 に応答加速度波形，図 3.6 にハイパスフィルター0.2Hz を処理した後の変位波
形を示す。同図において，（a）は低周波 1.0Hz，（b）は高周波 10.0Hz の結果を示されて
いる。 
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本システムのセ
ンサA（海外製
品）
センサB
（試製品）
センサ・ユニッ
ト一体型C（日
本国内製）
加振方向
 
写真 3.1 各種センサの設置状況 
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（a）20sec 間加速度波形（1.0Hz）    （b）20sec 間加速度波形（10.0Hz） 
図 3.5 応答加速度波形図 
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（a）20sec 間加速度波形（1.0Hz）    （b）0.5sec 間加速度波形（10.0Hz） 
図 3.6 変位波形図 
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周波数 1.0Hz として入力した時，加速度センサ A，B，Cは完全に同じ応答波形が認めら
れたが，10.0Hz として入力した時，一体型センサ C は A，B より応答加速度が小さく，波
形は少々ずれていることが見られた。同様に，変位波形図によると，低周波の 1.0Hz は同
じ変位波形，高周波の 10.0Hz はセンサ Cの変位波形がずれていることが分かった。今回は
ハイパスフィルター0.2Hz を採用したが，測定対象および目的に応じて設定する必要があ
ると考える。センサ Aと Bの一致は確認できたが，センサ Cにより得られた波形の絶対値
は A・Bとほぼ同様であり，データ変換方式の違いから波形のずれが現れた。今回，静電容
量型 MEMS 加速度センサの超低周波域の検討及び改善，長周期地震測定の可能性を確認しな
かったが，今後の課題として検討する必要性がある。 
② センサの取り付け方法の検討 
センサの感度や周波数特性は，測定対象への取り付け方法や取付け面の状況によって大
きく影響を受ける。ISO5348 による振動ピックアップの取り付け方法と加速度出力の関係
が参考として示されている 3.7，3.8）。建築物の振動特性を同定するため，地震が発生する時
の応答を記録するのは理想的な方法であるが，地震発生する時間が予測できないため，長
期モニタリングは一般的な手法と考える。本研究では，主に常時微動・交通振動による振
動特性の同定手法を使用している。センサは強力両面テープによって，計測対象の構造体
へ取付けることを基本としている。取付け方法の妥当性を確認するため，実構造物におい
て比較実験を行った。写真 3.2にセンサの取り付け状況を示す。 
 
屋上防水層 構造体固定用ボックス
 
（a）両面テープ取り付け    （b）ボルト固定用ボックス 
写真 3.2 計測機器の固定状況 
 
なお，常時微動測定に関しては測定環境の影響が大きいため，本論では応答加速度レベ
ルの大きさにより周波数特性のみ着目した。図 3.7に対象建築物のフーリエスペクトルを
示す。2.73Hz は確認された対象建築物の 1次固有振動数となり，ボルトで固定と強力両面
テープで取付ける方法は同じ位置に卓越していることが示されている。よって，両面テー
プを使用し，常時微動などの微小振動領域において，建物の周波数特性を把握することが
できる。 
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図 3.7 両面テープとボルト固定で得られたフーリエスペクトル図 
 
③ 振動特性の同定 
固有周期（周波数）は構造物の振動性状を把握するため重要な指標であり，建築物の層
間変形を同定するのは耐震性・安全性の判定として必要である。本実験では，無線加速度
センサにより得られた固有周期及び層間変形を確認した。計測対象は写真 3.3に示すよう
な 8 階骨組構造物模型を用いた，右側に模型の仕様を示す。構造物模型は各階の高さ約
170mm，全 8階，床面は木板を使用し両面テープで周辺梁と固定した。桁行方向の梁は鋼板
を使用したが，梁間方向の振動を抵抗するため，鋼板と鋼管の組み合わせ二重構造とした。
なお，今回は桁行方向のみ検討した。また，ロッキング振動を励起しないように，1 階床
は全面的に重量大きい鋼板で柱脚を固定した。層間変形同定手法の妥当性を確認するため，
写真 3.3に示すように，2階～4階床面の水平方向にレーザ変位計を設置した。 
同定した振動特性の妥当性を確認するため，固有値解析を行った。表 3.2に振動計測と
固有値解析により得られた固有周期の比較，図 3.8に振動モードの比較を示す。表 3.2に
よると，常時微動計測と固有値解析により得られた 1次，2次，3次固有周期はほぼ同じ値
が見られた。その周期に応じて振動モードを抽出した。図 3.8によると，1次モードはほ 
 
項目 概要
構造形式 鉄骨造
高さ 170mm×8階
柱
（B×t）
鋼板 20mm×2mm
梁 桁行 鋼板 20mm×2mm
梁間 鋼板+鋼管
床
木製板（強力両面
テープで固定）
 
写真 3.3 使用模型の様子および仕様 
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表 3.2 振動計測と固有値解析の比較 
解析方法 
固有周期（sec） 
1 次 2 次 3 次 
振動計測 0.788 0.238 0.135 
固有値解析 0.769 0.259 0.159 
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（a）固有値解析結果 
1次 2次 3次
 
（b）振動計測結果 
図 3.8 同定した振動モード図の比較 
 
ぼ直線分布，2次はほぼ 6階位置に節が現れて，3次はほぼ 3階と 7階位置に節が確認され
て，振動計測と固有値解析はほぼ同じ振動モード形状が得られた。よって，本無線計測シ
ステムを用いて構造物へ適用できると考えられ，計測値の有効性も確認された。 
層間変位の比較では，人力加振後の振動波形を記録し解析を行った。振動計測とは，応
答加速度を記録し，2回積分で変位を算定した。なお，算定時にハイパスフィルター0.2Hz
を採用した。レーザ変位計は加振後の変位を測定し，3F と 2F の変位差を算定した。図 3.9
に加振後の 3F と 2F の層間変位を示す。レーザ変位計により得られた層間変位と本無線計 
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図 3.9 人力加振後の層間変位（3F-2F） 
 
測システムを用いて換算した結果はほぼ同じ値及び形状と見られた。しかし，加速度によ
り変位を換算する時，時刻のずれが生じるおよび振動計測と変位計測の開始時間の差によ
り層間変位の波形は多少前後ずれていることも確認された。 
以上によると,本無線システムの有効性を検証するため，使用しているセンサ，センサの
取付け方法，模型を使って振動特性同定精度の考察を行った結果，本システムを用いて構
造物の振動測定へ適用できることが確認できた。ただし，位相の関係から本システムでは
複数個所の計測を行う時，使用する加速度センサは 1種類とすることが必要である。 
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第4章 建築物の耐震補強効果の評価への適用 
4.1 はじめに 
近年，日本国内や海外で多々生じている地震活動から，ますます地震災害への対応が重
要になってきている。特に，日本は世界の中でも地震多発国の一つであり，既存建築物へ
の地震対策が人命に関する重大なことである。日本国内の既存建築物に関する現行の耐震
診断では，専門家が設計図面をもとに基本的な静的調査を行い，耐震診断基準 4.1）によっ
て耐震性を評価するのが一般的な手法である。この静的診断法では，調査不可能な部分や
建物内部の目に見えない損傷による耐震性能の減点評価が困難である。したがって，建物
の劣化状況をよりよく把握し，耐震診断および耐震補強設計の妥当性や補強工事の品質を
客観的に評価できる方法の確立が必要と考える。耐震診断法の高度化を目指すため，（一
財）日本建築防災協会では検討委員会を設置し，現行耐震診断手法の限界と問題点を指摘
し，その解決方法の一つとして，動的解析手法に言及している 4.2）。 
このような状況のもと，建築物全体の振動特性を調査し，この振動特性から耐震性を推
定する動的耐震診断手法の開発も行われるようになってきている。特に木造建築物に対し
て，常時微動および加振方法によって耐震性を判定する多くの研究方法が精力的に行われ
ている 4.3），4.4）。しかし，コンクリート系建築物において，建物全体を振動させるのは困
難である。そこで，常時微動を用いて耐震補強工事前後の振動特性を比較することや地震
発生時の挙動を計測して，耐震補強前後の振動特性の変化から補強効果を評価する方法が
検討されている 4.5）。一方，多くの研究手法は建築物の耐震補強前後の固有周期の変化に
着目しているが，耐震補強設計や補強工事の精度に関するより詳細な検討が必要である。 
本研究は前者の常時微動測定方法による手法を対象としており，地震を待たずに微動か
ら得られた固有周期，振動リサージュおよび変形性状によって建築物を評価することを目
標とするものである。本研究では，無線振動計測を用いて，様々な構造物に適用しながら
システムと診断技術の合理化を図るために計測実績を重ねてきた。この一環として，本無
線計測システムを用いて耐震補強前後の既存建築物に対し，常時微動計測によって得られ
た振動特性値を用いて耐震補強前後の比較を行った。耐震補強工事前後の計測で得られた
結果をもとに，固有周期および振動リサージュの変化から定性的評価手法を提案した。振
動リサージュにより耐震補強効果を評価する方法は本研究の無線振動計測システムを用い
て新たな提案手法である。また，耐震補強に伴う剛性の変化の検討を行い，定量的評価手
法の確立を試した。本研究では，常時微動計測の「応答-変形」関係により層剛性を推定す
る手法を提案し，耐震補強前後の層剛性の変化率により耐震補強効果を定量的に評価した。
その結果，耐震補強前後の振動性状の変化の評価に関する知見と今後の課題が得られたの
で，本章に示す。 
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4.2 検討方法 
本研究では，計測現場において，対象建物の使用に支障を生じさせないよう，学校の場
合は昼休み時間など利用し，短時間で計測可能という無線計測のメリットを活用して計測
を行った。また，中高層の建築物において，無線信号を正常に繋げるため，階段や廊下を
利用し，柱の近傍に設置した。振動モードおよび各階の推定剛性を把握するため，センサ
は主に屋上や上部階に平面的な配置と階高方向に沿って直線配置として設置した。本研究
で提案している耐震補強効果の検証手法を図 4.1に示す。定性的評価手法とは，設計資料
を参考に耐震補強要素の増加に伴い建物の固有周期の変化，偏心の改善による振動モード
の変化，改修前後固有振動リサージュの応答大きさの変化に着目する手法である。定量的
評価手法は，常時微動より得られたデータをもとに，建物の耐震補強前後の各階層剛性を
推定して設計資料の設計剛性と比較することとした。近年，大地震時に非構造部材の変形
を抑制するように，単純に靭性向上型補強の方より強度向上型や両者の融合型補強の方が
主流となっている。よって，本研究の定量評価手法は層剛性の変化率を評価指標として提
案し，設計剛性の変化率との比較を行った。 
 
建物の現状及び補
強方法の情報収集
建物の耐震性及び
補強による性状変
化の把握
常時微動計測
耐震改修前 耐震改修後
振動特性の変化
固有周期，振動モー
ド（定性的評価）
構造解析
層剛性の変化率の相
関（定量的評価）
・設計剛性の変化
・振動計測の推定剛性の変化
 
図 4.1 提案した耐震補強効果の検証方法 
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本研究では，常時微動計測データを用いて耐震補強効果を評価する目的としているが，
計測データの精度も重要であると考える。特に常時微動計測において，周囲環境（風，衝
撃，交通など）による影響が大きいため，耐震補強前後の計測に周囲環境の差を考慮して
検討することが必要であり，推定結果と振幅依存性に関することは今後の課題として解決
すべきであると考える。現段階では，振動計測の生データを全体的に考察し，常時微動の
安定性を確保するため，不安定振動区間を確認してそれを除いて解析する。図 4.2に計測
データの解析区間を示す。計測区間中，振動ノイズと見られるデータを除去し，安定的な
常時微動区間を採用して解析する。固有周期については，全体の平均値から算定されるた
め，ノイズにより支配しにくいと考えられるので，全体の振動データから求めた。しかし，
本研究の振動モードの抽出手法について，瞬時の小区間の振動モードしか表現できないた
め，安定区間のデータを採用する必要性がある。また，剛性などの推定について，フィル
ターの処理により 1次振動モード時の振動特性値を同定する。 
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(a) 計測ノイズが有る           (b) 計測ノイズが無い 
図 4.2 計測データの解析区間の選用方法 
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4.3 計測建物の概要 
表 4.1に本研究の計測対象建物の概要を示す。旧耐震基準の建物（昭和 56 年以前の建築
確認）は，平成 7年の阪神・淡路大震災時に大きな被害が発生し，多くの建物が破壊した 
 
表 4.1 対象建築物の概要 
対象建物 A 棟 B 棟 C 棟 
用途 中学校校舎 高等学校校舎 大学校舎 
竣工年 1972 年 1968 年 1981 年 
構造種別 鉄筋コンクリート造 鉄筋コンクリート造 鉄骨鉄筋コンクリート造 
階数 3 階（一部地下階あり） 2 階 地上 8階（地下 1階） 
基礎形式 独立基礎 直接基礎 杭基礎 
構造
形式 
桁行方向 純ラーメン 耐震壁付ラーメン 耐震壁付ラーメン 
梁間方向 耐震壁付ラーメン 耐震壁付ラーメン 耐震壁付ラーメン 
耐震
補強
方法 
桁行方向 鉄骨ブレース，スリット 外付フレーム，鉄骨ブレース 炭素繊維巻き補強 
（目的） （強度増大，靱性改善） （強度増大） （靱性改善） 
梁間方向 増設壁 炭素繊維巻き補強 増設壁，既存壁の増打 
（目的） （強度増大） （靱性改善） （強度増大） 
対象建物 D 棟 E 棟 F 棟 
用途 事務所 小学校校舎 小学校校舎 
竣工年 不明 1980 年 1970 年 
構造種別 鉄骨造 鉄筋コンクリート造 鉄筋コンクリート造 
階数 4 階 3 階 地上 3階 
基礎形式 杭基礎 直接基礎 杭基礎 
構造
形式 
桁行方向 純ラーメン 純ラーメン 純ラーメン 
梁間方向 純ラーメン 耐震壁付ラーメン 耐震壁付ラーメン 
耐震
補強
方法 
桁行方向 制振ダンパー 鉄骨ブレース 鉄骨ブレース，スリット 
（目的） （強度増大，変形制御） （強度増大） （強度増大，靱性改善） 
梁間方向 制振ダンパー 補強なし 補強なし 
（目的） （強度増大，変形制御） - - 
対象建物 G 棟 H 棟 I 棟 
用途 小学校校舎 屋内運動場 小学校校舎 
竣工年 1980 年 1973 年 1979 年 
構造種別 鉄筋コンクリート造 鉄筋コンクリート造 鉄筋コンクリート造 
階数 3 階 2 階 4 階 
基礎形式 不明 不明 不明 
構造
形式 
桁行方向 純ラーメン 耐震壁付ラーメン 純ラーメン 
梁間方向 耐震壁付ラーメン 耐震壁付ラーメン 耐震壁付ラーメン 
耐震
補強
方法 
桁行方向 繊維巻き補強，スリット 補強なし 鉄骨ブレース 
（目的） （靱性改善） - （強度増大） 
梁間方向 増設壁 水平トラス 補強なし 
（目的） （強度増大） （水平力伝達の補強） - 
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ことが確認された。そこで，旧耐震基準をもとに建設された建築物の耐震性が不十分と認
識され，1981 年に耐震基準が大きく改正され，「新耐震基準」が施行された。そこで，本
研究では，9 棟の建物を対象とし，耐震補強工事前後において振動計測を行い，耐震補強
効果の検証実験を行った。A，B，E，F，G，I 棟は 2～4 階建て鉄筋コンクリート造の学校
校舎，C棟は地上 8階，地下 1階の鉄骨鉄筋コンクリート造大学校舎である。D棟は鉄骨造
4階建ての事務所建築物，H棟は主架構が鉄筋コンクリート造，屋根は軽量鉄骨造の屋内運
動場である。構造形式は，校舎類建物において桁行方向（長辺方向）は純ラーメンや耐震
壁付きラーメン，梁間方向は耐震壁付きラーメン構造である。また，桁行方向の耐震壁は
ほぼ階段室に建設されており，地震力はほぼ柱で負担していると考える。梁間方向は耐震
壁が多く設置されており，耐震壁は主な耐震要素と考える。D 棟以外はすべて新耐震前の
建築物であり，表 4.2 の耐震性能指標値によると，補強前は耐震性能指標（Is，q 値）の
目標値より下回っていることが分かった。同表に各建物の最小値を示しているが，設計資
料が不完全であるため，一部建物の耐震性能指標値は不明となっている。しかし，どの建
物においても，耐震補強により耐震性能が改善され，目標値を満足していると考えられる。 
 
表 4.2 対象建築物の耐震性能指標値 
建物 方向 
最小 Is 値 最小 q値 
補強前 補強後 補強前 補強後 
A 棟 
桁行方向 0.32 0.72 1.23 2.74 
梁間方向 0.65 0.70 1.66 1.69 
B 棟 
桁行方向 0.31 0.77 1.11 2.70 
梁間方向 0.50 0.86 1.77 3.04 
C 棟 
桁行方向 0.25 0.70 1.18 1.48 
梁間方向 0.56 0.74 1.67 2.13 
D 棟 桁行・梁間方向 不明 
E 棟 桁行・梁間方向 0.54 - 1.11 - 
F 棟 桁行・梁間方向 不明 
G 棟 桁行・梁間方向 0.26 - 0.88 - 
H 棟 桁行・梁間方向 0.25 - 0.29 - 
I 棟 桁行・梁間方向 0.24 - 0.77 - 
 
G，H，I 棟の耐震補強前後の振動計測は 2011 年度前に完了したため，本論では計測より
得られたデータをもとに再解析しまとめた結果を示す。A～F棟の耐震補強工事及びその後
の計測は 2015 年度までに全部行われた。校舎棟の耐震補強方法については，桁行方向に鉄
骨ブレースや外付けブレースにより強度増大，極脆性柱の耐震スリットの設置や既存柱の
炭素繊維巻き補強により靭性改善がなされた。梁間方向は，耐震壁の増設や既存壁の増打
ちにより強度増大型の補強を行い，脆性破壊する恐れがある柱に桁行方向と同様に脆性改
善の補強を行った。写真 4.1に対象建物の補強イメージを示す。耐震スリットおよび柱の
炭素繊維巻き補強により建物の振動特性の変化の影響は小さいと考えられ，常時微動レベ
ルで振動計測により同定するのは困難である。一方，耐震壁の増設や増打ち，鉄骨ブレー
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スの設置により強度増大型の補強について，建物全体の剛性を増大できるため，振動特性
の影響が大きいと考えられる。本研究では，その強度増大型の補強に着目し，常時微動計
測より耐震補強効果を検証できるかの考察を行った。大地震発生時，構造体以外非構造部
材（天井，家具など）により二次災害が多く見られたため，耐震補強時に建物の変形問題
を考慮したうえで実施しているのが現状である。よって，強度増大型補強は，大地震時の
耐力の発揮により倒壊しないことと剛性の増大により大きく変形しないのは重要なことと
考えられる。本実験対象の建物について，RC 壁や鉄骨ブレースの設置による剛性の増大と
耐震スリットの設置による剛性の低下が同時に発生するが，耐震スリットの設置個所が少
ない，また，柱より壁やブレースの剛性が高いため，耐震スリットの剛性低下効果を省略
する。しかし，耐震補強効果の検証手法として，補強方法や目的に対する区別をして検証
するのは重要であり，検証手法の精度を向上するため，耐震スリットを含む検討は今後の
課題となる。 
D 棟建物について，使用空間を確保するため、大スパンの鉄骨純ラーメン構造を使われ
ている、地震時だけではなく風や微小振動による不安定振動には発生する。許容応力度設
計時の許容変形角（1/200）や保有耐力時の最大変形角（約 1/100）が満足されていでも、 
 
   
(a) A 棟 (b) B 棟 (c) C 棟 
   
(d) D 棟 (e) E 棟 (f) F 棟 
   
(g) G 棟 (h) H 棟 (i) I 棟 
写真 4.1 対象建物の補強イメージ 
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微小振動や大地震時の建築物の居住性や外装材などの二次部材の変形追従性には大きな問
題が存在している。本建物は、福島県内に建つ 4階建ての鉄骨造事務所建築物であり、東
北大震災の被害を受けた後に、強風時などにおける居住性および大地震時の構造安全性を
確保するために、粘弾性ダンパーを 1階から 4階まで各方向に取り付けた。採用された粘
弾性体（高減衰ゴム）は、大地震時の変形追従性や十分な疲労特性を有し、微小振動及び
大地震時に大きな減衰効果が期待できる仕様である。 
H 棟の屋内運動場について，地震時の水平力負担要素を持っているが，開放区間を維持
するため，全体の一体性および水平力の伝達に疑問があると考えられた。そこで，梁間方
向の両側に水平トラスを設置し，力の伝達を明確にした。鉄骨トラスの設置により建物の
鉛直剛性の影響はあまりないと考えられ，固有周期の影響より振動リサージュの方に注目
した。 
耐震補強を実施する際に，建物の使用用途の変更に伴い積載荷重の変化，既存部分の撤
去や増設架構による重量の増大など耐震補強前後に建物の重量が変化すると考える。しか
し，既存架構の支持能力を考えるうえで，重量が大きく変わるのは非現実的であり，耐震
補強前後の総重量の変化率は小さいと考えた。よって，本論の定性的評価手法に関するで
建物の重量の変化は無視し，定量的評価手法は設計資料をもとに重量変化を考慮したうえ
で考察することとした。 
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4.4 計測結果および考察 
本節は，対象建築物において，耐震補強前後の常時微動計測から得られたデータを解析
し，その結果を報告する。定性的評価手法は，固有周期および振動リサージュの応答の変
化より耐震補強効果を確認する。定量的評価手法は，推定剛性の計算手法を考察し，計算
剛性と推定剛性の関連性を検討した。 
 
4.4.1 固有周期と 1 次固有振動リサージュによる評価 
4.4.1.1 固有周期（1質点系） 
建築物の振動性状は最も簡易な振動モデル「1 質点系振動モデル」を縮約し，多層建築
物の地震応答性状を等価 1自由度系に置換したモデルを用いて評価する方法が良く使われ
ている。近年，高次モードの影響を考慮した方法も提案されている 4.6)が，多自由度系の固
有モードは弾塑性時に弾性時のモードと等しいと仮定している。地震時に局部層が塑性化
するような建築物に対して，等価質量や固有周期は変わるため，局部塑性化する建物に対
してこの変動を考慮したうえで適切モデル化するのがよいと指摘されている。しかし，常
時微動レベルの振動において，建築物は微小弾性変形していると考えられ，1 質点系を等
価して地震応答性状を評価するのが妥当であると考える。 
1 質点系のモデル化では図 4.3 に示す多層実建築物の串団子のように重量を 1 質点に集
中させる。通常、建物の床は水平面内剛性が高いとされているので，床の水平変形は一定
とし，剛床仮定が成立できると考える。式 4.1に 1質点系の振動運動方程式を示す。地震
時に，地震入力に対して，慣性力・復元力・減衰力が作用して応答される。本論は，常時
微動時の応答性状に着目するため，基礎固定系の地上構造部分を対象とし，地盤や地盤と
同じレベルの 1階床面に対して上部階に出力し，伝達関数より 1質点系の固有振動周期を
求めた。そして，建物全重量は 1点に縮約し，せん断系モデルとして，重量と剛性の関係
は式 4.2のように簡単に表現できる。また，固有周期の変化を基本指標値として耐震補強
の効果を評価する多くの研究事例が発表されている例えば 4.7，4.8）。 
 
建築物
伝達関数
剛性 K
質量 M
減衰定数 C
基礎固定系
X(t)
F(t)
 
図 4.3 1 質点系モデル 
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)(m tFxcxkx =⋅+⋅+⋅                      （4.1） 
kmT /2π=                          （4.2） 
 
耐震補強工事の実施によって建物上部構造の固有周期の変化を把握するため，上部階と
1 階（基礎固定系）との水平振動スペクトルにおける相加平均から 1 次振動ピークの値を
同定した。伝達関数より得られた耐震補強前後の対象建物の 1質点系の 1次固有周期は表
4.3に示す。 
A 棟の両方向，B棟の桁行方向，C棟の梁間方向，D棟の両方向，F棟の桁行方向，G棟の
梁間方向および I棟の桁行方向において，補強後は補強前よりも 1次固有周期が小さくな
っている。これは強度増大型補強によって補強前より補強後の剛性が高くなっているため
と考えられる。B 棟については，梁間方向の柱炭素繊維巻き補強に伴い固有周期の減少も
考えられるが，立体モデルとして桁行方向の外付けフレームの新設による梁間方向の断面
剛性の増加および拘束効果の増強による影響が大きいと思われる。C 棟の桁行方向は補強
前の 0.488 秒から補強後は 0.500 秒と長周期側に変化した。これは柱の炭素繊維巻き補強
の効果よりも，屋上への太陽光モジュールなどの増設に伴う建物重量の増大（約 1.01 倍）
が固有周期に及ぼす影響が大きいのかもしれない。D棟については，間柱型制振ダンパー 
 
表 4.3 対象建築物の 1次固有周期 
建物 方向 
1 次固有周期（秒） 変化率 
補強方法 
補強前 補強後 補強後/補強前 
A 棟 
桁行方向 0.293 0.269 0.92 強度増大型・靭性改善型 
梁間方向 0.186 0.165 0.89 強度増大型 
B 棟 
桁行方向 0.238 0.201 0.84 強度増大型 
梁間方向 0.155 0.146 0.94 靭性改善型 
C 棟 
桁行方向 0.488 0.500 1.02 靭性改善型 
梁間方向 0.488 0.476 0.98 強度増大型 
D 棟 
桁行方向 0.430 0.394 0.92 強度増大型・変形制御型 
梁間方向 0.500 0.455 0.91 強度増大型・変形制御型 
E 棟 
桁行方向 0.100 0.101 1.01 強度増大型 
梁間方向 0.180 0.180 1.00 - 
F 棟 
桁行方向 0.213 0.193 0.91 強度増大型・靭性改善型 
梁間方向 0.140 0.140 1.00 - 
G 棟 
桁行方向 0.269 0.269 1.00 靭性改善型 
梁間方向 0.218 0.200 0.92 強度増大型 
H 棟 
桁行方向 0.185 0.185 1.00 - 
梁間方向 0.185 0.185 1.00 伝達能力の向上 
I 棟 
桁行方向 0.277 0.269 0.97 強度増大型 
梁間方向 0.228 0.233 1.02 - 
第 4 章 建築物の耐震補強効果の評価への適用 
 
- 43 - 
 
の設置により 1次固有周期は約 9%短くなっていることが分かった。E棟の学校校舎につい
て，内付型鉄骨ブレースは 1，2階に設置し，また，ブレースの数と断面が小さいため，常
時微動測定より得られた 1 次固有周期は変わらなかった。H 棟の屋内体育館について，水
平トラスの設置により地震時の水平力伝達能力の向上を目的としており，1 次固有周期の
変化が見られなかった。I棟の梁間方向について，耐震補強工事を実施してなかったが，1
次固有周期の増大が見られた。 
一方，靭性改善型の補強に的を絞ると，1 次固有周期は，耐震補強後 B 棟の梁間方向は
短くなり，C棟の桁行方向は長くなり，また，G棟の梁間方向は変化していない。このよう
に軽微な靭性補強は常時微動レベルで振動特性を評価するのは困難である。 
以上のよう，強度増大型耐震補強に限定すれば建物全体の剛性が増大し，常時微動レベ
ルでも 1 次固有周期の変化により評価できることが確認された。1 次固有周期の変化によ
り簡単に補強効果の検証ができるから，耐震改修設計や耐震補強工事の精度の検査手法と
して有効であると考える。しかし，1 質点系の縮約より建物全体の 1 次固有周期しか得ら
れなかったため，局部補強効果の評価ができないのが「1質点系」の課題である。 
 
4.4.1.2 上層分離系の振動周期 
振動計測結果から建築物の剛性を定量的に評価することはこれまでに多く行われている。
一般的には 1 質点系の固有周期より逆算したものであるが，補強によって各階の層剛性の
変化の把握が困難である。阿部・守らは各階と屋上階の伝達関数の解析を行い，対象階以
上の振動特性が分離された固有周期を抽出し，せん断型振動系骨組に関する固有値解析の
逆計算法により建物の各層剛性の推定手法を提案している 4.9，4.10）。本論では，阿部・守
らの提案手法を利用し，本無線振動計測システムを用いて各階の振動特性の分離を行い，
入力階以上の振動系の振動周期の同定を行った。 
鉛直方向の配列計測において，各階床に設置したセンサより得られたデータと屋上階の
伝達関数の解析を行い，下階（各階）入力-上層（屋上）出力の振動システムにおける建物
の各階の固有振動数を特定する。これは，対象階より下階分の振動が除去され，対象階以
上の振動周期のみ分離されるものである。本システムは出力雑音が大きい場合の伝達演算
に効果的な手法を用いて，式 4.3の求め方により算定する。ここで，出力波形データのフ
ーリエ変換（屋上階）を )( fX R ，入力波形データのフーリエ変換（各階）を )( fX i とし，
各階の共役複素数を )( fX i∗ とする。伝達関数のもとに求めた各階の固有振動数から各階の
耐震補強要素により振動特性の変化を評価し，各階の耐震補強効果の確認をできると期待
される。 
)()(
)()()(
fXfX
fXfXfH
ii
iR
∗
∗
×
×
=                     （4.3） 
 
本論では，屋上階および下部各階にセンサを設置し測定した対象建物を代表として，各
階の振動周期の分離を行った。検討対象建物は A，B，C，Dおよび F棟とし，E棟，G棟，H
棟および I棟はセンサ設置位置の関係により本検討手法は適用していない。表 4.4に分離
された検討対象建物の桁行方向の振動周期，表 4.5に梁間方向の入力階以上の振動系の振
動周期を示す。 
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表 4.4 対象建築物の入力階以上の振動系の固有周期（桁行方向） 
建物 
階 
（出力/入力） 
1 次固有周期（秒） 変化率 
補強方法 
補強前 補強後 補強後/補強前 
A 棟 
RF/3F 0.125 0.110 0.88 鉄骨ブレース・スリット 
RF/2F 0.196 0.174 0.89 鉄骨ブレース・スリット 
RF/1F 0.293 0.269 0.92 鉄骨ブレース・スリット 
B 棟 
RF/2F 0.140 0.130 0.93 外付フレーム 
RF/1F 0.238 0.201 0.84 外付フレーム・ブレース 
C 棟 
7F/5F 0.320 0.320 1.00 - 
7F/3F 0.394 0.394 1.00 炭素繊維巻き補強 
7F/1F 0.488 0.500 1.02 炭素繊維巻き補強 
D 棟 
4F/3F 0.394 0.110 0.28 制振ダンパー 
4F/2F 0.430 0.320 0.74 制振ダンパー 
4F/1F 0.430 0.394 0.92 制振ダンパー 
F 棟 
RF/3F 0.102 0.101 0.99 鉄骨ブレース（1構面） 
RF/2F 0.183 0.158 0.86 鉄骨ブレース（3構面） 
RF/1F 0.213 0.193 0.91 鉄骨ブレース（2構面）・スリット 
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表 4.5 対象建築物の入力階以上の振動系の固有周期（梁間方向） 
建物 階 
1 次固有周期（秒） 変化率 
補強方法 
補強前 補強後 補強後/補強前 
A 棟 
RF/3F 0.070 0.070 1.00 開口閉塞（L=2.5m 1 か所） 
RF/2F 0.097 0.095 0.98 開口閉塞（L=2.5m 1 か所） 
RF/1F 0.186 0.165 0.89 開口閉塞・増設壁（4枚） 
B 棟 
RF/2F 0.089 0.089 1.00 - 
RF/1F 0.155 0.146 0.94 炭素繊維巻き補強 
C 棟 
7F/5F 0.320 0.320 1.00 - 
7F/3F 0.394 0.353 0.90 増設壁・増打ち壁 
7F/1F 0.488 0.476 0.98 増設壁・増打ち壁 
D 棟 
4F/3F 0.366 0.240 0.66 制振ダンパー 
4F/2F 0.488 0.410 0.84 制振ダンパー 
4F/1F 0.500 0.455 0.91 制振ダンパー 
F 棟 
RF/3F 0.089 0.084 0.94 - 
RF/2F 0.137 0.128 0.93 - 
RF/1F 0.140 0.140 1.00 - 
 
A 棟各階の桁行方向の各階は，多数の連層鉄骨ブレースの設置により入力階以上の振動
系の振動周期の減少が見られた。また，変化率はほぼ同じ程度 90%であることが示されて
おり，各階に同じ構面の鉄骨ブレースを設置している原因と考えられる。梁間方向は，2・
3階に開口部 1か所 2.5m 幅の壁を設置し，構造的に耐震壁になるように設計したが，全体
的に振動周期の影響はほぼないと考えられる。一方，1階において，2・3階と同じ構面の
開口一部閉塞以外，4構面の新設壁を設置し，耐震性の増大を目指した。1階の結果から，
固有周期は約 0.89 倍の低減効果が示されている。なお，A棟につて，1部が地下階にある
ため，本論は地下階がある構面について検討した。地下階がない構面は約 0.1sec（RF/1F）
程度の固有周期が確認された。 
B棟の桁行方向の2階は，外付けフレームの設置により補強後の振動周期は補強前の0.93
倍となっており，1 階は外付けフレームおよび鉄骨ブレースの増設により補強後の振動周
期は補強前の 0.84 倍になった。一方，梁間方向において，柱は炭素繊維補強した 1階の周
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期は補強前の 0.94 倍となって，2階の変化は見られなかった。1階の振動周期の変化は，
炭素繊維巻き補強の効果の方より外付けフレームの増設により直交効果の方の影響が大き
いと考えられる。 
C 棟において，屋上の測定は行っていなかったため，7F を出力階として検討した。桁行
方向は，3 階まで柱の炭素繊維補強を行ったが，振動周期の変化はほぼ見られなかった。
7F/1F の振動周期は補強前より補強後が伸びているが，耐震補強工事の実施に伴い積載荷
重の増加の影響と考えられる。梁間方向は，4 階まで増設壁・既存壁の増打ち補強を実施
したため，7F/5F の振動周期は変わらず，5F 以下の階に対して，周期の減少が見られた。 
D 棟において，屋上の測定は行っていなかったため，4F を出力階として検討した。間柱
型制振ダンパー補強により，両方向とも各階の振動周期は短くなっていることが分かった。
しかし，常時微動測定レベルでは，上部階の応答の差が小さいため，上部階を分離する時
に，ピーク値がはっきり判断できない場合がある。4F/3F の結果について，ピーク値を読
み取る誤差があるため，耐震補強前後の変化が大きいと考える。 
F 棟の桁行方向は，1階から 3階まで鉄骨ブレースを設けて強度増大の耐震補強を行った
ため，振動周期は短くなっていることが分かった。一方，3 階の振動周期の変化はわずか
である。梁間方向は耐震補強を実施してなかったが，2 階以上の振動周期は多少変わって
いることが見られた。本建物において，現地に測定した波形により梁間方向の RF と 3F お
よび 2F の応答の差が小さいため，上部階を分離する時，卓越ピーク位置の判断がしにくい。 
E 棟，G棟，H棟および I棟の 2階において，耐震補強前後の計測は測定点を設置してな
かったため，補強前後の比較はできない，本小節はこの 4棟についての検討を省略する。 
以上の結果によると，下層入力-上層出力の伝達関数により入力層上部階の振動特性を分
離することは可能性である。一方，常時微動レベルの測定において，入力層と出力層の応
答差が小さい場合，卓越位置の判明が困難であり，読み取り手法のバラツキが大きいこと
が分かった。特に，学校校舎建物の梁間方向の構造形式は連層耐震壁構造が多く存在して
おり，この手法の適用は課題と言える。 
 
4.4.1.3 1 次固有振動リサージュの変化 
振動モードの同定手法は多くの研究手法が提案されている。それには主に外力（地震，
交通振動，人力加振）を与えて振動させる方法例えば 4.11，4.12），常時微動を用いる方法があ
る例えば 4.13）。この中で常時微動を用いる方法は人工的な加振を必要とせず，地震を待たず
に実施できるため，経済的でありや建築物に損傷を与えない利点を有している。近年，常
時微動に着目して振動特性同定に関する研究を多くの研究者が精力的に行っている。また，
常時微動計測データにより振動モードの同定以外，推定手法の精度や信頼性を向上するた
め，理論的な研究も行われている 4.14）。一方，得られた計測データにより建物の各次振動
モードやねじれ性状の把握はできるが，振動モードを用いた耐震補強効果への適用に関す
る研究はほとんどないと言える。その原因は，常時微動測定において，微小な振動レベル
領域で耐震補強前後の振動モードを比較する場合，測定環境の違いにより応答の差が現れ
ると考えられるため，補強効果の判断は困難なためである。そこで，本研究では使用して
いるシステムを用いて振動リサージュを同定し，耐震補強効果の検証手法として提案した。
図 4.4に本研究の常時微動計測より得られた対象建築物の応答加速度波形の一例を示す（H
棟はトラス補強のため，省略する）。 
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図 4.4 応答加速度波形 
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同図は耐震補強前後の桁行方向の同じ位置に設置したセンサにより得られた 60sec 間の
応答加速度波形である。応答加速度波形形状を見ると，常時微動レベルでも波形の激しい
変化が見られなかった。しかし，D棟の計測は強風の影響下で，F棟は雨中に計測しており，
I 棟は生活ノイズが混入したことにより，波形の形状は途中で多少変化していることが示
されている。この計測環境の変化により応答が変化することが認められる。また，使用し
ている計測システムの精度や解析手法の適切性により振動リサージュの抽出精度との影響
もあると考える。よって，本節では，「第 4.2 節 検討方法」に示した手法をもとに，耐
震補強前後の常時微動計測データ中の安定区間を使用して振動リサージュの同定を行い，
常時微動計測から同定した振動リサージュにより耐震補強効果を評価できるかの検討を試
みた。 
耐震補強前後において，それぞれ伝達関数により得られた 1次固有周期をもとに計測波
形に対しバンドパスフィルター処理（バンド幅 0.2Hz）を行い，代表的な応答加速度の 1
次振動リサージュを抽出した。図 4.5，図 4.6 に本研究で抽出した耐震補強前後の 1 次振
動リサージュを示す。これらの図は，応答加速度波形を補強前後で同じメモリ間隔で示し
ており，視覚的に振動の大小が比較できるように描いている。専門家でなくでも振動性状
を目で判断できるため，耐震補強効果の検証手法として最も簡便な手法と考える。 
耐震補強前後の 1 次振動リサージュ図を見ると，A 棟，B 棟，D 棟，E 棟，F 棟および I
棟の桁行方向の応答加速度は強度増大型補強要素を設置したため，耐震補強後は補強前よ
り微動の幅が低減したことが分かる。同様に，A棟，C棟および D棟の梁間方向において，
耐震補強後の応答加速度は補強前より小さくなっていることが確認できた。一方，G 棟の
梁間方向は増設壁を設置したが，応答加速度の変化が明確に判断できなかった。また，靭
性補強および補強工事を実施してない方向について，応答加速度は変化しないが増大して
いるケースが見られた。本システムの振動リサージュ出力範囲は 64 点数から 8192 点数ま
でとなり，本実験ではリサージュの線形を表現するため，64 点としてプロットした。よっ
て，抽出した 1次振動リサージュは計測期間中の瞬時の結果であり，応答加速度レベルは
常に変わることが生じる。図 4.5，図 4.6 の 1 次振動リサージュは代表的な振動リサージ
ュであり，耐震補強効果の評価指標とするのは安定性を確保するが重要である。本論では，
全測定期間中のデータを考察し，目視で全体をほぼ代表できる区間のリサージュを抽出し
た。増設した強度増大型補強要素は全体耐震要素の割合が大きい場合，応答加速度レベル
は多少変化しでも本手法により抽出した 1次振動リサージュの応答加速度の変化により補
強効果を定性的に判断できると言える。一方，増設した強度増大型補強要素は全体耐震要
素の割合が小さい場合（1 次固有周期の変化が小さい）において，代表的な振動リサージ
ュの応答加速度レベルにより耐震補強効果の評価ができないケースもあると考える。 
今後，より精度よく振動リサージュを用いて耐震補強効果を評価するため，解析システ
ムの改善が必要であると考える。また，評価方法の信頼性を向上させるため，どの程度の
強度増大型耐震補強が評価できるかの検討が重要である。振動リサージュ評価手法の靭性
型耐震補強への適用は今後の課題となっている。 
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（Before） （After） （Before） （After）
 
(a) A 棟               (b) B 棟 
（Before） （After） （Before） （After）
 
(c) C 棟               (d) D 棟 
（Before） （After） （Before） （After）
 
(e) E 棟               (f) F 棟 
（Before） （After） （Before） （After）
 
(g) G 棟               (h) I 棟 
図 4.5 耐震補強前後の１次振動リサージュ（桁行方向） 
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（Before） （After） （Before） （After）
 
(a) A 棟               (b) B 棟 
（Before） （After） （Before） （After）
 
(c) C 棟               (d) D 棟 
（Before） （After） （Before） （After）
 
(e) E 棟               (f) F 棟 
（Before） （After） （Before） （After）
 
(g) G 棟               (h) I 棟 
図 4.6 耐震補強前後の１次振動リサージュ（梁間方向） 
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4.4.1.4 その他の実験結果 
前述の実験結果は，振動周期および振動リサージュに着目し，建築物の共通の振動性状
評価を指標として検討した。建物の耐震補強について，強度増大や靭性改善以外の目的と
して実施した事例が多く見られた。例えば，剛性・偏心の改善，大地震時隣接建物との衝
突破壊を避けるためのエキスパンションの設置，地震時の水平力を耐震抵抗要素へ伝達す
るための一体剛床補強などである。本節では，その特殊タイプの耐震補強に対し，無線振
動計測システムを用いて常時微動レベルで耐震補強の効果を検証できるかの考察を行った。 
 
 (1) A 棟踊り場床の補強 
対象建物 A棟について，鉛直方向の耐震補強以外に階段室の伝達能力を向上するため踊
り場床の補強が行われた。図 4.7に A棟の各階の階段室部分踊り場床の耐震補強を示す。
屋上および各階の踊り場に 70 ㎜厚さのコンクリートを増打ちし，地震時に外側フレームの
重量や耐力を伝達できるように設計した。当然，大地震時と常時微動レベルの建物の挙動
は違うと考えられ，ここでは，常時微動計測において，耐震補強前後の床補強によって振
動性状の検討を試した。耐震補強前後，設置したセンサ 1と 2の梁間方向の変形に着目し，
両者の挙動の違いを考察する。図 4.8に耐震補強前後において，ハイパスフィルター0.5Hz
により処理した変位図を示す。 
 
各階床補強（斜線部）：
増打ち70㎜
桁行
梁間
1 2
 
図 4.7 A 棟の床踊り場補強位置 
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(a) 耐震補強前             (b) 耐震補強後 
図 4.8 A 棟変位図（ハイパスフィルター0.5Hz） 
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耐震補強前，建物屋上中央部分に設置されたセンサ 1 と階段室部分に設置したセンサ 2
に変位差が大きく見られたが，耐震補強後は差が小さくなって，ほぼ同位相で変形してい
る様子が現れた。既存床の増打ち補強は大地震時の一体変形を目的としているが，微小振
動レベルでも補強効果を確認できることが示された。 
 
(2) C 棟（梁間方向）の変形 
補強位置の違いによる振動特性の変化は常時微動計測により検証できれば，耐震補強工
事の検証手法として，大きな進歩につながると考える。計測結果の妥当性を確保するため，
構造解析結果との比較を行った。なお，構造解析については，既存図面通りに簡略モデル
を構築して，電算ソフトを使用して解析した。使用する構造解析ソフトは「BUS-5 （㈱構
造システム）」および「FAP-3 （㈱構造システム）」。建物の形状入力は「BUS-5」を使
用し，線材置換したデータを「FAP-3」に転換して固有値解析を行った。表 4.6に常時微動
計測と固有値解析により得られた 1 次固有周期の比較を示す。固有値解析は，耐震補強前
後にコンクリート系部材の変化のみ注目して行い，積載荷重などの変化は無視し略算した。
梁間方向の 1 次固有周期は，常時微動計測と固有値解析に差が多少見られたが，変化率は
ほぼ同じであることが示されている。 
 
表 4.6 1 次固有周期の比較（梁間方向） 
項  目 
1 次固有周期（sec） 
変化率 
耐震補強前 耐震補強後 
常時微動計測 0.488 0.476 0.975 
固有値解析 0.455 0.436 0.958 
 
梁間方向強度増大補強により 1 次固有周期の低減が見られたが，4 階までの補強により
振動性状の変化を確認するため，変形モード図を抽出した。図 4.9に計測結果を，図 4.10 
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図 4.9 変形モード（計測結果） 
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(a) 耐震補強前            (b) 耐震補強後 
図 4.10 変形モード（構造解析結果） 
 
に構造解析結果を示す。計測データの任意 60sec 間データを取り出して，1 次固有周期の
もとに 0.2Hz のバンドパスフィルターを掛けて変位波形を換算した。そして，この 60sec
間の変位波形の絶対値を求め平均値とした。計測結果によると，耐震補強前は中央階より
上層は急激に変形が大きくなっている傾向が示されている。耐震補強後の変形モードを見
ると，全階にほぼ直線があり，局部変形を改善したことが示された。同様に，構造解析結
果により耐震補強前は中央階（5F）に節が存在していることが確認され，耐震補強後はほ
ぼ直線であることが判明した。C棟の梁間方向の強度増大耐震補強工事は B1 階～4階まで
実施し，4 階以上は補強されていない。中下階の耐震補強により，全体の鉛直方向の剛性
バランスを改善し，上部階の相対変形を収めることができた。その結果は，常時微動計測
と構造解析にほぼ同様な傾向が得られて，常時微動計測により耐震補強効果を検証する有
効性を確認した。 
 
 (3) H 棟屋根トラス補強 
H 棟の屋内運動場について，鉛直支持要素はコンクリート系を使用し，屋根は軽量鉄骨
構造とされている。また，開放区間を確保するため，中 2 階はギャラリーを設けて中央部
分は吹き抜けとなっている。地震時に剛床仮定は成立しないため，地震力の負担や流れは
大きな問題と考えられた。この問題を解決するために，鉄骨トラスを既存フレーム上部に
設置し，水平抵抗が弱い中央部の地震力を両側フレームに伝達された。本建物において，
桁行方向の中央柱は独立させ，耐震性が低いため，両側に鉄骨水平トラスを設置された。
図 4.11に建物の概要を示す。センサは水平トラス補強部の壁上部に設置して計測した。屋
根 4周にセンサを設置し，振動モードや変形性状を考察するのが一番明快的な方法と考え 
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補強水平トラス
桁行
梁間
トラス
Before
After
 
図 4.11 H 棟の水平トラス補強位置 
 
られるが，実験当時に使用センサ数の制限があり，図に示すように 1 か所のみ計測を行っ
た。鉄骨トラスによる耐震補強効果を検証するため，計測位置の変位波形を求めた。図 4.12
に耐震補強前後において，ハイパスフィルター0.5Hz により処理した任意 10sec 間の両方
向変位図を示す。 
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(a) 桁行方向              (b) 梁間方向 
図 4.12 H 棟変位図（ハイパスフィルター0.5Hz） 
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センサは 1か所のみ設置したため，位相や変位差によりトラスの補強効果を検証するこ
とはできなかった。しかし，変位波形の形状を見ると，梁間方向は耐震補強前後とも変位
波形の周期性とピーク位置は明確に確認できる。一方，桁行方向について，水平トラス設
置前の変位波形は高周波の振動が混在している様子が見られ，耐震補強後は多少改善して
いることが見られた。梁間方向はフレームの面内方向となっており，建物の振動が支配で
あることと考えられる。桁行方向は面外方向であり，拘束が弱い場合，様々な振動が起こ
る可能性が高いと考える。本建物は，この変位波形の変化について，多くの原因があると
考えられるが，水平トラスの設置による両側の拘束力を向上した結果も一つの大きな影響
要素と考えられる。しかし，既存コンクリート部材と新設鉄骨トラスの変形性状の違いな
どの原因により，常時微動レベルの変位波形形状の変化が小さいことが示された。 
 
4.4.1.5 定性的評価手法に関する考察 
本節では，無線振動計測システムを用いて既存建築物へ適用し，耐震補強効果の定性的
評価手法として提案した。定性的評価は本論の呼び方であり，主に固有周期，振動リサー
ジュ，変形性状などの振動特性による耐震補強効果を検証する手法である。固有周期は一
般的な評価手法であり，振動リサージュは本論の新たな提案手法である。耐震補強設計と
完全に対応するのは困難であり，全体的な評価や概略的な検証手法と言える。計測対象の
建築物に関して得られた知見は以下の通りである。 
1) 常時微動計測で求めた対象建築物の 1 次固有周期の変化は，強度増大型耐震補強は 1
次固有周期が短くなっている傾向が明らかとなった。一方，その変化率は補強要素の
割合により支配され，軽微な耐震補強（強度増大型要素の割合が小さい）は 1次固有
周期の変化が小さく，常時微動による判断ができない場合もある。また，靭性型補強
に関して，現状では既存脆性柱の靭性改善の耐震補強が多いため，本実験の結果では
1次固有周期との相関を確認できなかった。 
2) 下階入力-上階出力の上部階分離システムを用いて，上部階のみの 1次固有周期を求め
た。その手法により各階の耐震補強を評価できると考えられる。実験結果によると，
強度増大型補強階において，1 次固有振動数の低減が見られたが，一部の屋上階の固
有周期のピークが判読できなかった。本手法により階を分離して評価する有効性が確
認できたが，常時微動計測において，振動レベルが小さいため，また，入力階と出力
階の応答加速度レベルの差が小さいケースが多く存在していると予想されるため，上
層部を分離するのは誤差が大きいと思われる。 
3) 1 次固有振動リサージュを評価手法とするのは，将来的に専門家以外でも手軽い耐震
補強効果が検証できるため，一番簡便な方法と考える。本研究では，この 1次固有振
動リサージュの応答加速度の変化により耐震補強効果を検証する手法である。本実験
の対象建築物において，強度補強型の方向の応答加速度レベルの減少が見られ，耐震
補強効果の確認ができた。しかし，本研究に使用している解析システムはある点数範
囲の平均応答しか表現できない。ちなみに，瞬時の振動リサージュを示している。よ
って，振動環境より応答は時々に変化しているのが現状であり，耐震補強効果の補強
手法として使用するのは疑問があると考える。現段階では，本研究で得られた加速度
データを確認し，ノイズが混在しない区間を選定する。更に，測定全区間の振動リサ
ージュを確認し，最もこの全体振動リサージュを代表できるリサージュを抽出する。
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今後，解析システムの改善や振動リサージュを評価指標として使用できるように，耐
震改修前後の比較対象（安定点）を工夫することが課題であると考える。 
4) 各建物の耐震補強方法は同じとは言えないため，局部補強や特別な補強方法について，
本振動計測システムを用いて評価できるかの検討を行った。A 棟の階段室床の補強に
ついて，耐震改修前後の補強部位と中央部分の位相の変化により床の増打ち補強効果
が確認できた。C 棟の 4 階以下の耐震補強について，振動計測により得られた変形形
状と構造解析の一致性が確認できた。一方，H 棟の水平トラス補強に関しては，変位
波形の違いが見られたが，この原因は完全に耐震補強の影響だとは特定できない。今
後，データを蓄積したうえでその補強タイプの特性を同定することが必要である。 
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4.4.2 層剛性による評価 
耐震補強効果を定性的に評価する方法はいくつがあるが，層剛性の変化を定量的に評価
する基準はほぼないと言える現状があり，耐震補強設計の適切性および耐震補強工事の精
度を有効的に検証手法を開発することが重要である。京都大学防災研究所では 2010 年 3
月に「耐震補強効果の定量的把握に関するワークショップ」を開き，耐震補強建築物の振
動性状の変化などの議論を行った。また，RC 構造物の耐震補強効果の評価手法に関する数
値解析手法も提案されている 4.15)。常時微動計測により得られたデータを用いて，振動性
状を同定する研究が多く見られたが，耐震補強効果への適用は少ない。本研究では，無線
振動計測システムを用いて，耐震補強効果の検証への適用を試し，本節は，剛性変化の定
量的評価手法により得られた考察を示す。定量的評価手法は，推定剛性に着目し，設計資
料を参考にした層剛性変化率との比較を行い，その妥当性および精度を確認した。なお，
常時微動計測の「応答-変形」により層剛性の変化率を推定する方法は本研究の新規な提案。
設計剛性は耐震診断・改修設計資料による参考し，推定剛性は本論の提案手法から算定さ
れた数値である。 
 
4.4.2.1 定量的評価検討対象の建物概要 
前述の対象建築物のうち，耐震設計資料が残されていた建築物 A 棟，B 棟および C 棟を
検討対象として考察することとした。図 4.13に対象建築物 A棟，図 4.14に B棟，図 4.15
に C棟の概要と主な補強位置・方法を示す。3棟とも 1981 年新耐震設計法以前に建設され
た建物であり，第 2 次（3 次）診断法によって算定された耐震性能が現行規準を満足させ
なかったため，耐震補強が行われた。A 棟では桁行方向に鉄骨ブレースの設置および階段
室部の耐震スリットによる脆性解除，梁間方向には 1階に RC 壁を増設された。B棟では主
に桁行方向に外付けフレームおよび鉄骨ブレースを新設し，強度増大が図られている。地
上 8 階建ての C 棟では，1 階と 3 階の柱に炭素繊維巻き補強を行うことにより靭性改善，
梁間方向の 4階までに増設 RC 壁と既存 RC 壁の増打ちにより強度増大の耐震補強が行われ
ている。 
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図 4.13 主な補強位置およびセンサ設置位置（A棟） 
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図 4.14 主な補強位置およびセンサ設置位置（B棟） 
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図 4.15 主な補強位置およびセンサ設置位置（C棟） 
 
A 棟の耐震補強設計において，梁のヒンジを考慮した第 3 次診断を採用し，その他はす
べて第 2 次診断法で診断が行われている。表 4.7，表 4.8 および表 4.9 に耐震診断および
補強設計資料より調査した検討対象建物（A棟，B棟および C棟）の層重量，設計層剛性お
よび算定方法を示す。A棟と B棟について，耐震補強後の層重量はわずかに増加している。
A 棟と B 棟の設計層剛性について，強度増大型耐震補強工事を実施した桁行方向は 1.3 倍
以上の増大率であった。また，A棟の梁間方向 1階の増設壁の設置により設計層剛性は 1.1
倍以上の増大率であり，耐震補強工事を実施しなかった階の層剛性変動率は 1.0 より近い
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値であった。一方，C 棟について，層重量の変化率はほぼ 1.0 であるが，層重量の増大と
減少が見られた。その原因は積載荷重の変化と考えられるが，耐震診断と耐震補強設計時
の荷重の取り扱い方のバラツキの影響もあると考える。C 棟の層剛性は，桁行方向は増大
していることが示され，梁間方向は耐震補強なしの 4階以上は減少し，耐震補強した 4階
以下は増大していることが分かった。層剛性の算定方法について，C 棟の耐震診断設計で
は略算法（診断基準）が採用されたが，その他の診断および補強設計結果は精算法に基づ
いて検討されている。よって，耐震診断計算の C棟の層剛性の求め方は鉛直部材の断面積
を用いて評価する方法から層剛性計算を使用しているが，耐震補強設計は地震時応力解析
結果による部材のせん断力と水平変位から層剛性の計算を行った。耐震補強前後，C 棟の
設計層剛性のバラツキが見られたため，その後の設計層剛性と計測データより得られた推
定層剛性の検討は参考データとして使用する。また，梁間方向の 7と 8階の低下率が一番
大きいと考えられるが，計測は 7階床まで行ったため，上部の 7と 8階を除いて考察し，
設計誤差を小さくするように工夫した。 
 
表 4.7 検討対象建物の重量および設計剛性（A棟） 
方向 階 
層重量（kN） 層重量
変化率 
層剛性（kN/㎝） 層剛性
変化率 
層剛性の検討方法 
補強前 補強後 補強前 補強後 補強前 補強後 
桁行 
3 7505 7634 1.017 10540 19036 1.806 
精算法 精算法 
2 7605 7685 1.011 11554 20106 1.740 
1 7553 7716 1.022 17301 23074 1.334 
梁間 
3 7505 7634 1.017 14825 14546 0.981 
2 7605 7685 1.011 15486 15521 1.002 
1 7553 7716 1.022 16511 18583 1.125 
注：変化率=耐震補強後の値/耐震補強前の値 
 
表 4.8 検討対象建物の重量および設計剛性（B棟） 
方向 階 
層重量（kN） 層重量
変化率 
層剛性（kN/㎝） 層剛性
変化率 
層剛性の検討方法 
補強前 補強後 補強前 補強後 補強前 補強後 
桁行 
2 16353 17289 1.057 41358 57119 1.381 
精算法 精算法 
1 17750 19859 1.119 30710 50944 1.659 
梁間 
2 16353 17289 1.057 104965 109357 1.042 
1 17750 19859 1.119 107372 107640 1.002 
注：変化率=耐震補強後の値/耐震補強前の値 
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表 4.9 検討対象建物の重量および設計剛性（C棟） 
方向 階 
層重量（kN） 層重量
変化率 
層剛性（kN/㎝） 層剛性
変化率 
層剛性の検討方法 
補強前 補強後 補強前 補強後 補強前 補強後 
桁行 
8 19388 18322 0.945 38894 38941 1.001 
略算法 精算法 
7 15499 15231 0.983 37059 42458 1.146 
6 15552 15151 0.974 36758 42585 1.159 
5 15686 15226 0.971 36556 44041 1.205 
4 15671 15364 0.980 37338 45309 1.213 
3 15684 16679 1.063 35807 53892 1.505 
2 17032 17096 1.004 35448 60276 1.700 
1 17745 17533 0.988 72208 82768 1.146 
梁間 
8 19388 18322 0.945 58031 24567 0.423* 
7 15499 15231 0.983 55509 33709 0.607* 
6 15552 15151 0.974 50590 40312 0.797* 
5 15686 15226 0.971 49679 49074 0.988 
4 15671 15364 0.980 47216 65547 1.388 
3 15684 16679 1.063 46548 83605 1.796 
2 17032 17096 1.004 57345 104304 1.819 
1 17745 17533 0.988 51573 152726 2.961* 
注：①変化率=耐震補強後の値/耐震補強前の値 
  ②*は診断時と改修時の剛性計算手法の違いにより設計剛性のバラツキが大きい箇所
を示す。計算手法の違いにより生じるバラツキは特に壁が多い梁間方向が見られた。
なお，C棟の 7と 8階は検討対象外とする（次節による）。 
 
4.4.2.2 解析モデル 
本研究では，一般的な解析方法である 1 自由度の振動特性に着目し 4.16），鉛直方向の 1
次振動モードの抽出に適したセンサの配置を計画した。先の図 4.13，図 4.14および図 4.15
に無線加速度センサの配置方法を示した。A 棟と B 棟は各階の床に設置したため，解析は
各階床レベルを 1 質点として縮約する。そして，1 次振動モードに対する固有周期，振動
モード波形および等価剛性を推定した。高層建物の C 棟について，7 階以上は測定しなか
ったため，図 4.16に示すように，鈴木ら 4.17），4.18）が提案した多自由度モデルを少自由度
のモデルに縮約する方法を用いて地上 8階建てを 4階建てに縮約し，耐震診断および耐震
補強設計結果との比較を行った。なお，計測結果は 3’階（縮約後）までとなり，4’階（縮
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約後）の検討は省略した。縮約構造モデルの質量は，原モデルの各層の質量を上層側の縮
約代表位置において単純に加えたものとする。 )1(ω と )1(ϖ は原モデルと縮約構造モデルの 1
次固有円振動数を表す。1 次固有円振動数を不変値とし，原モデルの縮約代表位置におけ
る 1次モード成分比 )1(8)1(2 /uu と，縮約構造モデルの 1次モード成分 )1(4)1(1 / ’’ uu が等しくなるこ
とをモデルの等価条件とする。よって，縮約構造モデルの層剛性 ik は式 4.4のように求め
る。なお，推定剛性を算定するための縮約モデルの固有値解析は Stodora 法（UNION SYSTEM 
INC.）を使用し，多自由度系（MDOF）の 1次モード性状を算定した。そして，算定された
1次固有円振動数などの既知値より等価剛性の逆算を行った。 
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図 4.16 C 棟の縮約モデル 
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4.4.2.3 層剛性の推定 
振動計測結果から建築物の剛性を定量的に耐震補強効果を評価することはこれまでに多
く行われている。一般的には 1質点系の固有周期より逆算したものであるが，補強によっ
て各階の層剛性の変化を把握することは困難である。 
前に示された阿部・守らは上部階を分離し，せん断型振動系骨組に関する固有値解析の
逆計算法により建物の各層剛性の推定手法を提案している。また，1980 年代から始まる一
連の研究により，一部の特殊なケースを除いて，この手法により推定された上下層の剛性
比と計算剛性とはほぼ一致することが確認されており，最終的に耐震改修効果確認法指針
（案）4.19）としてその成果が挙げられている。この手法では各階の層剛性を推定すること
が可能であるが，測定時の周囲環境などにより上階の振動特性の分離が困難であり，特に
上下階の応答差が小さい場合やノイズの影響により明瞭な振動周期が特定できないことが
生じる可能性がある。 
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そこで本研究では，各階ごとの固有周期から建物全体振動時の 1次振動性状により層剛
性の評価をおこなった。本手法では，「常時微動レベルにおける建築物は 1次振動モード
が支配的である」という仮定の下に，1次振動モード時のデータ処理から得られる応答-変
形（Q-D）関係上の点の割線を層剛性として推定した。 
本節では，ほかの研究者より提案された「1 質点系法」および阿部・守らの「上階分離
系-卓越周期法」より算定された推定剛性を参考とし，本研究に提案している「Q-D 法」よ
り算定された推定剛性の結果を示す。 
 
1) 1 質点系法（SDOF） 
本方法を用いて推定された建物の等価剛性と設計剛性の比較を表 4.10に示す。設計剛性と
推定剛性のばらつきが見られ，特に A棟のような片廊下形状建物の梁間方向において，耐
震診断および改修設計時に，安全側で壁を耐震壁として評価してなかったため，層剛性の
誤差が大きいと考える。一方，剛性の変化率を見ると，推定剛性は設計剛性と同様に増大
していることが分かった。また，強度増大型補強要素の割合が大きい方向の増大率が高い
こと（A棟桁行方向，B棟桁行方向）が確認された。C棟において，剛性の算定方法の違い
（診断時の略算法と改修時の精算法）により，桁行方向でも剛性が上昇したことが示され
た。 
 
表 4.10 設計剛性と「1質点系法」より算定された推定剛性の比較 
建物 方向 算定方法 
等価剛性 1Ke (kN/cm) 
剛性変化率 
補強前 補強後 
A 棟 
桁行 
設計剛性 6996 11318 1.62 
推定剛性 9672 13954 1.44 
梁間 
設計剛性 8490 8850 1.04 
推定剛性 57394 62056 1.08 
B 棟 
桁行 
設計剛性 24793 39582 1.60 
推定剛性 25761 47159 1.83 
梁間 
設計剛性 78650 81058 1.03 
推定剛性 53725 72582 1.35 
C 棟 
桁行 
設計剛性 8957 11803 1.32 
推定剛性 7552 9937 1.32 
梁間 
設計剛性 11650 15679 1.35 
推定剛性 30834 32988 1.07 
注：変化率=耐震補強後の値/耐震補強前の値 
 
よって，1質点系法により建物に全体的な剛性の変化が見られたが，1質点縮約モデルの
精度や計測値と設計値の誤差によりバラツキが生じる可能性が高い。また，耐震補強によ
り各階の効果が評価できないのは大きな課題と考える。 
 
2) 卓越周期法 
本方法を用いて推定された建物の等価剛性と設計資料より算定された剛性の比較を表
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4.11に示す。設計剛性と推定剛性を比較すると，推定剛性の値が大きいと多く見られたが，
耐震設計方法，モデル化方法や計測の誤差によりバラツキが大きいことが考えられる。特
に，片廊下型建物の壁のモデル化が原因で，A棟の梁間方向の層剛性は約 30 倍（1階）の 
 
表 4.11 設計剛性と「卓越周期法」により算定された推定剛性の比較 
建物 方向 階 算定方法 
層剛性 K (kN/cm) 
層剛性変化率 
補強前 補強後 
A 棟 
桁行 
3 
設計剛性 10540  19036  1.81  
推定剛性 19500  25500  1.31  
2 
設計剛性 11554  20106  1.74  
推定剛性 21000  29000  1.38  
1 
設計剛性 17301  23074  1.33  
推定剛性 15000  18100  1.21  
梁間 
3 
設計剛性 14825  14546  0.98  
推定剛性 61500*  62500*  1.02  
2 
設計剛性 15486  15521  1.00  
推定剛性 107500*  109000*  1.01  
1 
設計剛性 16511  18583  1.13  
推定剛性 480000*  550000*  1.15  
B 棟 
桁行 
2 
設計剛性 41358  57119  1.38  
推定剛性 34100  40500  1.19  
1 
設計剛性 30710  50944  1.66  
推定剛性 31800  50000  1.57  
梁間 
2 
設計剛性 104965  109357  1.04  
推定剛性 83500  87500  1.05  
1 
設計剛性 107372  107640  1.00  
推定剛性 75000  83500  1.11  
C 棟 
桁行 
3’(縮約) 
設計剛性 20769  24684  1.19  
推定剛性 43500  40000  0.92  
2’(縮約) 
設計剛性 19988  27369  1.37  
推定剛性 53900  51500  0.96  
1’(縮約) 
設計剛性 25979  38237  1.47  
推定剛性 50500  48500  0.96  
梁間 
3’(縮約) 
設計剛性 28325  25666  0.91  
推定剛性 34000  33000  0.97  
2’(縮約) 
設計剛性 25604  41113  1.61  
推定剛性 57000  81000  1.42  
1’(縮約) 
設計剛性 29344  68333  2.33  
推定剛性 49500  53000  1.07  
注：①変化率=耐震補強後の値/耐震補強前の値 
  ②*は推定剛性と設計剛性の差が大きい箇所を示す。この原因は片廊下型建物の梁間方
向の壁のモデル化の問題と考える。 
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差が見られた。一方，耐震補強前後の層剛性率の変化率を見ると，A 棟と B 棟はほぼ同様
な変化傾向が示されており，変化率の大きさにのみバラツキが多少生じている。C 棟にお
いて，耐震診断時と改修時の設計手法の違いにより誤差が大きく見られた。本手法では，
最上階から逆解析時，最上階の解析精度は最も重要である。常時微動レベルの測定におい
て，上下階の応答差が小さい時は，卓越周期の同定が困難であり，解析結果の精度の確認
が必要である。しかし，層剛性変化率を指標として評価する可能性が示され，評価精度を
向上するため，手法を改善する必要性がある。 
 
3) 応答-変形法 
本研究では，振動測定により得られたデータをもとに，耐震補強前後において，以下の
ような算定方法を用いて層剛性を推定する方法を提案した。 
① 楠らは地震時の加速度記録を 2回積分することにより応答変形を算出する際に加速度
計の基線ずれや計測ノイズによる誤差の影響を回避するため，Iwan の方法とバンドパ
スフィルターを併用する手法を提案した 4.20）。本研究では，過往に最適合なバンド幅
について検討した結果，時間軸において 1次固有周期をもとに 0.2Hz 幅のバンドパス
フィルター処理により応答せん断力と層間変位を求める。層間変形および層せん断力
の算定方法を式 4.5と式 4.6に示す。耐震補強前後の層重量 km は設計資料より参照し
た。 
dtdttadtdttatx iii  −= + )()()( 1                   （4.5） 
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+=
=
n
ik
kki tamtf
1
)()(                         （4.6）4.21） 
② 測定区間において，10 秒ずつの最大加速度および対応の最大変位値を選定し，応答せ
ん断力および層間変位を算定した。選定した最大値において，誤差を小さくするため，
平均値との偏差を許容範囲以下になるように繰り返し計算を行い，本実験では，許容
範囲は 5％をとし，偏差が 5％以上の数値は除いた。図 4.17に許容範囲以外の偏差デ
ータを選定前後のイメージを示す。 
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図 4.17 偏差データを処理前後のイメージ 
 
③ 最後に，平均値との偏差が 5％以下の点をもとに近似曲線を描くことにより得られる
割線剛性を採用し，各階の層剛性値とする。 
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この手法により得られた A 棟の耐震補強前後の応答せん断力-応答層間変位（Q-D）関係
を図 4.18，図 4.19に示す。 
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(b) 耐震補強後 
図 4.18 応答せん断力-応答変位曲線（A棟桁行方向） 
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(a) 耐震補強前 
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(b) 耐震補強後 
図 4.19 応答せん断力-応答変位曲線（A棟梁間方向） 
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B 棟の応答せん断力-応答層間変位（Q-D）関係を図 4.20，図 4.21に示す。 
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(b) 耐震補強後 
図 4.20 応答せん断力-応答変位曲線（B棟桁行方向） 
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(b) 耐震補強後 
図 4.21 応答せん断力-応答変位曲線（B棟梁間方向） 
第 4 章 建築物の耐震補強効果の評価への適用 
 
- 67 - 
 
C 棟の応答せん断力-応答層間変位（Q-D）関係を図 4.22，図 4.23に示す。 
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(b) 耐震補強後 
図 4.22 応答せん断力-応答変位曲線（C棟桁行方向） 
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(a) 耐震補強前 
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(b) 耐震補強後 
図 4.23 応答せん断力-応答変位曲線（C棟梁間方向） 
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応答せん断力-応答変位曲線に示した A棟桁行方向の耐震補強前の関係図を見ると，有効
点（平均値との偏差が 5％以下）の数を多く選定することができ，各点はほぼ直線分布を
示した。一方，耐震補強後の関係図では，補強前より有効点の個数が少なく，3 階におい
て，偏差が 5％以下のデータは 3 個しか得られなかった。内装工事が進行中に補強後の計
測を行ったため，得られたデータのばらつきが大きかったものと推測される。ただし，全
体的に見ると，補強後の応答が補強前より小さくなっており，かつ割線剛性（図中の近似
直線の傾き）が大きくなったことは明らかである。このことは常時微動における応答変形
により耐震補強前後層剛性の評価が可能であることを示唆している。梁間方向の割線剛性
を見ると，2・3階より 1階の剛性増大が大きいことが示されている。 
B 棟の応答-変形関係図について，桁行・梁間方向とも割線剛性の増大が見られて，増設
した外付けフレーム架構の影響と考えられる。また，桁行方向 1階の変化が最も大きいと
考えられる。 
C 棟は，桁行方向の割線剛性は多少減少していることが示されて，耐震補強手法（炭素
繊維巻き補強）および重量変化とよく一致していると考える。一方，梁間方向について，
縮約 3’階（縮約前の 5F～7F）の割線剛性は減少しているが，1’・2’階（縮約前の 1F～
5F）の割線剛性は増大していることが示された。よって，本手法より算定された推定剛性
の変化は耐震補強手法の特徴および建物の重量変化とよく対応していることが分かった。
本手法は，誤差を小さくするため，偏差率を 5％として設定している。有効点は多いほど，
算定精度が確保できると考える。今後，推定剛性の精度を向上するためにはさらに多くの
建築物でのデータ蓄積が必要であり，計測時の周囲の環境を重視し，長時間のデータを取
得することが必須と考えている。 
「卓越周期法」と同様に，耐震補強前後の設計剛性と推定剛性の変化率の相関に着目す
る。本方法を用いて推定された建物の等価剛性（割線剛性）と設計資料より算定された剛
性の比較を表 4.12に示す。等価剛性の真値と設計剛性の差が大きく，耐震補強効果の評価
指標として使用するのは困難かもしれないが，層剛性の変化率についてはある程度の相関
が見られた。 
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表 4.12 設計剛性と「応答-変形法」より算定された推定剛性の比較 
建物 方向 階 算定方法 
層剛性 K (kN/cm) 
層剛性変化率 
補強前 補強後 
A 棟 
桁行 
3 
設計剛性 10540  19036  1.81  
推定剛性 14515  20987  1.45  
2 
設計剛性 11554  20106  1.74  
推定剛性 17587  32192  1.83  
1 
設計剛性 17301  23074  1.33  
推定剛性 22638  35193  1.55  
梁間 
3 
設計剛性 14825  14546  0.98  
推定剛性 68225  61924  0.91  
2 
設計剛性 15486  15521  1.00  
推定剛性 174170  185060  1.06  
1 
設計剛性 16511  18583  1.13  
推定剛性 373640  436490  1.17  
B 棟 
桁行 
2 
設計剛性 41358  57119  1.38  
推定剛性 29874  44761  1.50  
1 
設計剛性 30710  50944  1.66  
推定剛性 38713  68391  1.77  
梁間 
2 
設計剛性 104965  109357  1.04  
推定剛性 49605  88956  1.79  
1 
設計剛性 107372  107640  1.00  
推定剛性 107540 131270  1.22  
C 棟 
桁行 
3’(縮約) 
設計剛性 20769  24684  1.19  
推定剛性 39866  34031  0.85  
2’(縮約) 
設計剛性 19988  27369  1.37  
推定剛性 48012  42806  0.89  
1’(縮約) 
設計剛性 25979  38237  1.47  
推定剛性 62516  61866  0.99  
梁間 
3’(縮約) 
設計剛性 28325  25666  0.91  
推定剛性 33303  30350  0.91  
2’(縮約) 
設計剛性 25604  41113  1.61  
推定剛性 39947  45085  1.13  
1’(縮約) 
設計剛性 29344  68333  2.33  
推定剛性 81868 86264  1.05  
注：①変化率=耐震補強後の値/耐震補強前の値 
 
設計剛性と推定剛性の相関を明らかにするため，この三つの手法により求めた耐震補強
前後の層剛性の変化率（耐震補強後/耐震補強前）を図 4.24 で比較した。この図は，縦軸
に設計における層剛性の変化率，横軸に計測で得られた層剛性の変化率の推定値を取り，
両者の値を比較した。その結果，「1 質点系法」より算定された全体剛性の変化率は 3 棟
ともに 1.0 より近い位置に集中していることが分かった。「卓越周期法」および「応答変
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形法」より検討された A棟および B棟については概ね，設計層剛性と推定層剛性は対応し
ているものの C 棟については差が大きくなっている。先ほど説明したように，C 棟の設計
剛性は耐震補強前後の誤差も大きいことが原因の一つと認められる。 
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(c) 応答-変形法 
図 4.24 層剛性の変化率に関する設計値と推定値の比較 
 
本研究で提案した「応答-変形法」を用いて層剛性の変化率を評価指標とすることは，常
時微動測定値を用いた手法としては現状技術の中では，耐震補強効果を検証するのは有効
であると考えている。「1 質点法」より各層の強度変化が評価でき，「卓越周期法」とほ
ぼ同程度の結果が求められるが，「卓越周期法」より常時微動レベルで上部層の卓越位置
の不確定性の影響は受けない。長い測定期間中のデータを使用し，平均値の偏差レベルを
向上させるうえで，推定精度を確保できると考える。一方，本実験の「応答-変形法」によ
り推定した層剛性の真値と設計剛性の誤差は大きい。この原因は採用したバンドパスフィ
ルターの幅の影響であり，今後は真値との一致性の検討が必要である。特に，ばらつきも
大きいことから，ここで示した層剛性の推定法についてはさらにデータを蓄積して検討す
る必要があると考えている。 
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4.4.2.4 層剛性の変化による定量的評価手法に関する考察 
本節では，無線振動計測システムを用いて，耐震補強工事が行われた計測対象のうち 3
つの建物に着目した。この 3つの建物の耐震診断・補強設計の資料を基本参考値とし，常
時微動計測との関連性を検討した。2013 年から 2015 年にかけて耐震補強前後の常時微動
計測を行い，得られた加速度データを用いて定量的評価結果を示している。この 3つの建
物に対して提案した常時微動計測から求めた層剛性の変化率を評価指標の定量評価手法に
より得られた知見は以下の通りである。 
1) 層剛性の評価手法について，「1 質点法」，阿部・守ら提案された上部階「卓越周期
法」および本研究で提案した「応答-変形法」の 3つの結果を示した。「1質点法」に
より推定した建物全体の剛性変化と設計値はよく一致しているが，各階の補強効果が
評価できないのが現状である。「卓越周期法」は対象階以上の振動系を分離して解析
する手法であり，各振動系の 1次振動周期をもとに層剛性を逆算する。しかし，本手
法は最上階から 1階まで逆推定するため，最上階の剛性の推定精度は全体に影響する
と考えられるので，最上階の推定剛性の精度が要求される。一方，常時微動計測にお
いて，最上階と隣接下階の伝達関数により 1次振動ピークを同定するのは困難であり，
最上階の読み取り誤差が生じる場合，建物の各階にこの誤差により影響が生じる可能
性が高いと考えられる。 
2) 本研究の手法で推定した層剛性と耐震診断設計資料の層剛性を比較すると，各棟につ
いて耐震補強前後の剛性の増大（変化）は定性的に確認できた。しかし，設計値と計
測値では層剛性の絶対値のばらつきが見られ，層剛性の真値を用いた定量的な評価は
今後の課題であることを確認した。特に，計測データにより層剛性を推定する時のフ
ィルターの選定は重要である。よって，本論では，層剛性の変化率を評価指標とし，
耐震補強結果を定量的評価した。設計層剛性の変化率と提案した「応答-変形法」によ
り推定された層剛性の変化率のバラツキは見られたが，変化傾向や変化幅はよく一致
していることが分かった。本手法は測定区間中の全データを採用し，許容誤差率の設
定により精度も確保できる。しかし，バラツキを解除するため，検討対象の耐震補強
前後の設計手法の統一および耐震補強前後計測事例の蓄積が重要である。 
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4.5 まとめ 
本章では，無線振動計測システムを用いて耐震補強前後の建築物へ適用し，振動計測に
より得られたデータから耐震補強効果の検証を行った。検証手法は固有周期および振動リ
サージュによる概略評価するための定性的評価方法と層剛性の変化率を詳細に検討する定
量的評価手法である。本実験の建物を対象として行った常時微動計測では主として下記の
ような知見が得られ，無線振動計測システムを用いて建物の耐震補強効果を検証する有効
性が確認された。 
1) 本研究の無線振動計測システムを用いて常時微動計測を行い，工事現場の休憩時や
学校の昼休みを利用して計測実験を実施できたため，耐震補強効果を検証する簡便
性が確認できた。 
2) 定性評価手法では，固有周期，応答レベルおよび振動リサージュなどの基本振動性
状を評価指標とし，耐震補強前後の変化傾向により耐震補強効果を検証する手法で
ある。耐震補強前後の評価指標値の大きさの変化，振動性状の変化により簡単に判
断できるため，建築専門以外の建築管理者でも利用できると考える。定性的評価手
法を利用し，対象建物 9 棟の振動性状の変化をよく評価できたことを確認できた。
本論で提案した振動リサージュにより耐震補強効果を定性的評価することの有効
性を確認された。一方，本システムを利用する場合，解析方法によりバラツキが生
じる可能性が高い。また，定性的評価手法では，建物の構造特性および耐震補強方
法の特徴を十分把握するうえで，工学的に考察することが重要である。 
3) 定量的評価手法は定性的評価手法を開発するうえで，耐震診断・補強設計資料を参
考にして提案した方法である。定性的評価手法は各建物の個性を把握することによ
り，強度増大型耐震補強建物に対して共通に応用できることと期待されている。本
実験では，設計資料を有する 3つの建物を検討対象とし，耐震診断・補強設計によ
り得られた結果と常時微動計測結果の検討を行った。特に，新規的な層剛性変化（応
答-変形法）による耐震補強効果を評価する手法を提案し，提案方法の適用性有効
性も確認された。現段階では，推定剛性と設計剛性のバラツキが生じているため，
剛性変化率を導入し，評価指標として使われている。変化率に着目すると，設計指
標と常時微動計測により推定された指標の変化傾向の一致性が確認できた。一方，
変化率の大きさのバラツキも確認できたが，大きな誤差は見られなかった。 
本研究は，耐震補強効果の検証手法を確立し，その有効性を確認した。提案した方法を
用いての耐震設計・工事検査技術の進歩に役立つものであると考える。しかし，検証手法
の精度や信頼性を向上させるため，今後，以下のいくつの点に注意する必要がある。 
1) 計測事例データを蓄積することは極めて重要であり，様々な建物を計測して分析し，
評価手法を改善すること。 
2) 定量的評価手法の応答加速度と変位を求めるための最適なフィルターを採用する
のは，推定剛性の真値と設計剛性の誤差を小さくなること。 
3) 変化率を使用して，耐震補強効果を評価する可能性を示したが，設計剛性と推定剛
性の変化率の数値的な換算関係を明確化することが必要である。 
4) 比較対象としての設計指標について，耐震補強前後の設計手法の統一性を確保する
ことが重要である。 
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第5章 道路橋床版の劣化診断への適用 
5.1 はじめに 
日本国内の土木構造物において，高度経済成長期以来，道路ネットワークの確保の観点
から建設された数多くの道路橋構造物が都市生活の利便性に大きな役割を果たしている。
一方，それが 60 年を迎える時期に入って，経済の成長に伴い車両の大型化・高速化によっ
て道路橋構造物は常に過酷な振動状況にさらされており，振動による部材の劣化や疲労損
傷などが懸念されている。海外においても，日本より早く道路整備が進んだ国に，道路・
橋梁構造物の劣化が原因で損傷事例が多く発生した。例えば，2007 年発生したアメリカミ
ネソタ州での落橋事故（Ⅰ-35W）5.1) で，老朽構造物の維持管理の重要性が全世界で強く
認識されている。近年，高度経済成長中の中国において，使用年数が短い構造物の損傷が
多く発見されて，2011 年に建設された陽明灘大橋が，2012 年 8 月に倒壊し，多くの死傷者
が出た。我々研究者や技術者は，その事故の原因を探求する上で，工学の立場から事故の
予防と技術の発展が重要なことと考える。 
一般にコンクリート系構造物の劣化や健全度は，ひび割れ，中性化及び鉄筋の発錆など
を対象とした目視や非・微破壊検査を主体とした調査結果を利用して診断されているが，
社会インフラの劣化や損傷を的確に診断するための計測対象物性値の一つとして，構造物
の振動性状が挙げられる。道路橋構造物の老朽化が進む中，適正な健全度を維持しながら
継続的に供用されるためには，これらの構造物の健全度を定量的に明らかにする必要があ
るため，振動性状に注目した研究が精力的に行われている 5.2)，5.3)，5.4)。診断（劣化判定）
は，前回の点検結果との相対比較が最も重要と考えている。振動数，振動モードなどの振
動特性の変化により，道路橋構造物の稼動状況を把握し，経時的に健全性の評価も期待で
きると考える。 
そこで，本研究では，土木構造物の床版を対象とし，予防保全の観点から無線振動計測
システムを用いた点検技術を確立することを目的とした。本章では，この目的を実現する
ため，以下の実験と考察を行った。 
 新設道路及び老朽橋梁床版への適用実験を行い，本無線振動計測システムの土木構
造物への適用性について確認する。 
 適用性を確認したうえ，床版の振動モードなどの解析手法を確立する。 
 適用実験により得られた知見を既存道路橋の床版へ適用し，劣化・損傷検査手法を
提案する。 
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5.2 道路橋床版への適用実験 
土木構造物と建築物では使用目的や機能の違いに伴って構造特性が異なる。建築物は一
般的に不静定構造が多いが，土木構造物では，使用機能を果たすため，線状的に多く建設
されており，また，接合部分に建築物に比べると相対的に剛接合は少ない。また，土木構
造物において，技術の進歩に伴い長大スパン化が主流となり，床版の振動特性は複雑とな
っていると考えられる。建築構造物と土木構造物に関して，その鉛直方向（質点数など）
及び水平方向（スパン長・接合方式など）の違いが存在し，本無線振動計測システムを用
いて建築物への適用性は多くの実験により検証されたが，土木構造物への適用の検証実験
を行うことが必要である。 
経年劣化や自然災害により道路橋床版の劣化が生じ，新設時より剛性の低下や支持部の
劣化により支持バネの変化が発生し，老朽と新設土木構造物の振動特性が異なる。本節で
は，本無線システムを用いて既存道路橋及び新設高架橋床版へ適用実験を行い，本システ
ムの有効性を確認した。また，床版の複雑な振動モードを抽出するための解析手法を提案
し，今後の老朽土木構造物の劣化診断手法を確立するための基礎データの蓄積を行った。 
 
5.2.1 老朽橋梁での計測 
5.2.1.1 計測対象の橋梁概要 
計測対象の橋梁の外観を写真 5.1，橋梁の劣化状況を写真 5.2 に示す。橋梁の諸元を表
5.1に示す。対象橋梁の下部工はRC門型ラーメン，上部工はゲルバーT桁のRC橋梁であり，
昭和 16 年の竣工から 72 年（計測時までの年数）が経過している。なお，昭和 45 年に下流
側に歩道橋が増設され，昭和 46～47 年に主桁コンクリート剥離部が樹脂系モルタルで部分
的に補修された。さらにその後，橋梁下面の一部に鋼板接着補強及びゲルバーヒンジ部の
補強工事が行われた。昭和 49 年から平成 15 年まで，定期的に橋梁の健全性調査実験を行
い，余寿命の推定と老朽度評価が行われてきた。近年の調査データによると，当該橋梁の
損傷と劣化が進行しているが，今後は更に加速的に劣化が進行する可能性が高いと指摘さ
れた。特に，ひび割れの進展と鉄筋の腐食，中性化の影響に伴う橋梁全体剛性の低下，交
通量の増大・大型車両の通行などによる上部構造の耐荷性・使用性の懸念が指摘された。
そして平成 15 年の調査結果により当該橋梁の余寿命は 5～10 年と判定され，設計当時から
の設計基準の変遷に伴い，耐震安全性が不足と判定され，実験当時では橋梁の架け替えが
進めている。 
 
 
写真 5.1 対象橋梁の外観 
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写真 5.2 対象橋梁の劣化状況 
 
表 5.1 対象橋梁の諸元 
場    所 広島県と山口県の県境 
建 設 年 昭和 16 年（経過 72 年） 
上 部 工 8 径間 RC-T 桁ゲルバー橋（5主桁） 
下 部 工 鉄筋コンクリート門形ラーメン 
橋    長 168.3 m（全長） 
有効幅員 11.0 m 
 
5.2.1.2 実験概要 
振動特性を劣化診断に活用する研究は既に多数実施されており，そのうち健全性を確認
するために固有振動数に着目した加振実験 5.5)や車両の走行荷重をもとに構造部材の振動
特性を計測した事例がある 5.6)。本実験は，実験用大型バスが通行する時の橋梁床版の交通
振動測定および常時微動測定を実施し，橋梁の固有振動数，変形モードなどに関する振動
性状把握精度の考察を行った。Type A のセンサを対象橋梁の床版の上表面に設置し，常時
微動及びバス通過時の橋梁床版の応答加速度を計測した。測定データを無線で約 15ｍ離れ
た車両通行から安全な位置のパソコンに転送し，データを収録した。写真 5.3に試験状況
及びセンサの設置イメージを示す。 
 
Type A 
センサ
Type B 
センサ
 
(a) 実験用大型バス及び車内センサ設置 (b) 床版に設置したセンサ 
写真 5.3 試験状況及びセンサの設置イメージ 
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図 5.1に対象橋梁の概略図及び各実験ケースの計測位置を示す。同図に示すように，基
本的に計測は 8径間（スパン）のうち P3 と P4 間のスパンを対象とした。図 5.1（a）に示
す CASE-1（線状配置）の計測では，対象橋梁の幅員方向の片側において，5台の加速度セ
ンサ（Type A）を橋梁の長手（橋軸）方向に設置した（図中の N3～N7）。また，橋梁端部
から少し離れた地盤面（図中の N1），隣接スパンの中央（図中の N2）にもセンサを 1台ず
つ設置した。なお，N3 と N4 の間，N6 と N7 の間にゲルバー梁のヒンジが設置されている。
図 5.1（b）に示す CASE-2（面状配置）では，橋梁の平面的な振動特性を抽出するため，P3
～P4 間の橋梁の両側に 6 台のセンサを設置した（図中の M2～M7）。また，参考として図
5.1（c）には対象橋梁の側面図を測定対象スパンとともに示している。 
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(a) CASE-1 の実験における Type A センサの設置位置 
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(b) CASE-2 の実験における Type A センサの設置位置 
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(c) 対象橋梁の側面図 
図 5.1 対象橋梁と Type A センサの設置位置 
 
常時微動はサンプリング周波数 100Hz，計測時間 300 秒，加速度入力タイプは DC として
計測した。また，大型バスの通過による振動実験では，床版上で常時微動計測と同じ Type 
A の無線加速度センサを使用し，さらにバス車内の床面に Type B のセンサを設置して車両
の走行時振動を計測した。なお，通過車両の速度の影響を考察するため，バスの走行速度
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は，CASE-1 の計測（線状配置）では約 30km/h，CASE-2（面状配置）では約 20km/h および
約 40km/h とし，バスの走行速度が橋梁床版の振動特性に及ぼす影響に関する考察も行った。
バスは橋梁の幅員方向に対して，上り時にはセンサ N2～N7（CASE-1）およびセンサ M2～M4
（CASE-2）に近い側を通過し，下り時には遠い側を通過させた。 
 
5.2.1.3 計測結果 
前述のように示した実験概要において，常時微動及び大型バス通過時の橋梁床版（対象
区間：P3～P4 間）の応答特性の分析を行った。常時微動計測では，ゲルバーヒンジ部の床
版をモデル化し，FEM ソフトを用いて固有解析を行い，測定結果の妥当性を確認した。大
型バス通過実験では，バス通過前後の応答性状，変位モード，通過速度の変化により振動
性状の変化を考察した。 
 
(1) 常時微動測定結果 
地盤面に設置したセンサM1に対する床版中央計測点M3とM6の伝達関数を図5.2に示す。
応答の極値が多く存在している，また，一次固有振動数（3.52Hz）以外の高周波領域の極
値の応答倍率は大きいことが示されており，本研究により推察された老朽橋梁の特徴とい
うことも考えられる。 
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図 5.2 計測区間床版中央鉛直方向の伝達関数（地盤に対する） 
 
常時微動計測結果と比較するため，表 5.2の FEM 解析条件に示すように，ゲルバーヒン
ジ部床版を対象とし FEM により固有値解析を行った。解析は橋梁自重が重いため，常時微
動では回転が起こらないと仮定し，橋梁端部は完全固定支承モデルとした。また，詳細な
設計図書や補修資料がないため，平成 15 年の調査結果を参考に，コンクリート強度及び仮
定荷重を設定した。なお，仮定条件として，ゲルバーヒンジ部床版厚 t=50 mm に低減して
モデルを構築した。表 5.3に常時微動測定と固有値解析より得られた振動数を，図 5.3に
振動モードを示す。 
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表 5.2 FEM 解析条件 
項  目 内  容 
解析タイプ 線形静的解析 
使用要素 シェル（床版 t=250 mm） 
仮定荷重 
床版仕上げ：500 N/m2 
手摺等：13.0 kN/m 
ヤング係数 2.1×104 N/mm2（コンクリート） 
ポアソン比 0.2（コンクリート） 
支承条件 固定支持（両端） 
 
表 5.3 振動数の比較（鉛直方向） 
項  目 
振動数（Hz） 
1 次たわみ 1 次ねじれ 2 次たわみ 2 次ねじれ 3 次たわみ 
常時微動 
計測値 
3.52 4.74 6.13 7.41 10.00 
固有値解析 3.55 4.29 6.02 8.00 8.47 
 
 
1次たわみ（3.52 Hz）
1次ねじれ（4.74 Hz）
2次たわみ（6.13 Hz）
2次ねじれ（7.41 Hz）
3次たわみ（10.0 Hz）
  
1次たわみ（3.55 Hz）
1次ねじれ（4.29 Hz）
2次たわみ（6.02 Hz）
2次ねじれ（8.00 Hz）
3次たわみ（8.47 Hz）
 
(a) 常時微動測定結果    (b) 固有値解析結果 
図 5.3 変形モードの比較 
 
一次固有振動数において，常時微動測定結果では 3.52Hz，固有値解析では 3.55Hz と得
られた。解析結果と振動計測結果から求めた固有振動数は，若干の差があるが，振動モー
ドには大きな相違は認められなかった。ただし加速度センサによる計測から橋梁床版の振
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動モードを考察するためには，更に多くのセンサの設置が必要であり，特に高次モードを
同定するため，センサの設置位置や数を工夫するのは重要である。よって，本システムを
用いて常時微動レベルの低次モードの振動特性を把握するのは可能である。 
 
(2) 路線バス走行実験結果 
道路・橋梁構造物の振動特性の把握手法として，走行車両による振動応答成分，車軸（バ
ネ下）振動情報から変状を検知する手法が多く提案されている 5.7)，5.8）。本研究では，床
版に直接無線加速度センサを設置し，床版の振動性状により健全性評価手法を提案するよ
うに行っている。本章では，車両通過時の振動性状の把握精度の検証実験を行い，その結
果を紹介する。 
バス走行時に橋梁床版上で計測された加速度波形の例として，CASE-2 の実験において，
バス下り方向走行時に橋梁中央位置に設置された無線加速度センサ M6 の応答加速度を図
5.4 に示す。図中，矢印で示された P3 と P4 の区間が計測対象の橋梁をバスが通過したと
きの計測波形である。同図(a)はバス速度約 20km/h，同図(b)は約 40km/h で通過した時の
波形である。最大応答加速度はバスが約 20km/h で通過した時は 36.3gal，約 40km/h で通
過した時は 41.4gal であった。また，計測区間をバスが通過した時の応答が一番大きい，
隣接スパンから計測区間に進入前に計測区間の床版に応答を与えていることが示されてい
る。 
本実験においてバス内に設置したセンサの加速度波形を図 5.5に示す。この図では走行
バスが橋梁進入時の加速度振幅に衝撃的な波形が記録されているが，その後に大きい変動
が見られなかった。これはバスのサスペンション等の影響と考えられ，本実験の範囲では
車両の床に設置した加速度波形と橋梁に生じた加速度波形には明確な相関が認められなか
った。車両に設置した加速度センサより橋梁に与える動荷重を計測したい場合には，車両
のバネ特性等を考慮した上でセンサの設置位置を定めることの重要性が認められた。 
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(a) バス速度 20km/h の床版中央応答加速度波形 
-50
0
50
0 2 4 6 8 10 12
Ac
cel
era
tio
n(g
al)
Time(sec)
M6 P3 P4隣接橋梁 計測区間
 
(b) バス速度 40km/h の床版中央応答加速度波形 
図 5.4 橋梁床版の応答加速度波形 
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図 5.5 大型バスの応答加速度波形（バス速度 40km/h） 
 
車両の通過速度の影響を明らかするため，表 5.4 にバス速度 20km/h，30km/h と 40km/h
で通過（上り）した時の床版の最大応答加速度を示す。通過速度の増大に伴い鉛直方向の
応答加速度の増大が明に見られた。応答加速度の増大によって振動特性の変化に影響する
かを検討するため，振動数及び減衰率を計算した。表 5.5 に常時微動計測と大型バスによ
る交通振動実験から得られたデータをフーリエ解析によって求めた卓越振動数およびハー
フパワー法によって求めた減衰定数の算定結果を示す。卓越振動数は，常時微動の計測で
は 3.52Hz，大型バス通過時には 3.41Hz の値を示した。減衰定数は，常時微動時 2.70%，大
型バス通過実験では 4.25%～4.84%程度の値が得られた。一方，公益社団法人日本道路協会
の道路橋示方書では動的照査法における部材モデル化手法として，鉄筋コンクリート上部
工の減衰定数は 3%を標準値としており 5.9），計測値はこれと近い値を示している。なお，
同表に示すようにバスの走行速度の違いにより，橋梁の卓越振動数の変化は認められなか
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った。よって，本無線振動計測システムを用いた構造物のヘルスモニタリングにはここで
求めた一次固有振動数や減衰定数の経時変化を定期的に計測することで評価できるものと
考えている。 
 
表 5.4 バス走行実験時床版の最大応答加速度 
位
置 
最大加速度（gal） 
20km/h 30km/h 40km/h 
橋軸直交 橋軸 鉛直 橋軸直交 橋軸 鉛直 橋軸直交 橋軸 鉛直 
② 3.45 1.43 2.19 3.60 2.53 10.01 6.79 2.88 3.41 
③ 2.43 2.12 12.53 4.86 1.74 9.49 4.35 5.66 32.32 
④ 4.72 1.63 2.61 3.41 3.07 12.28 6.22 2.67 3.88 
⑤ 7.23 1.35 3.97 3.53 2.72 13.17 8.01 4.18 6.79 
⑥ 3.65 2.95 36.31 4.84 2.83 11.96 9.11 5.74 41.39 
⑦ 3.45 1.85 2.78 3.65 2.37 10.75 6.05 3.16 6.66 
注：位置②～⑦について，CASE-1（30km/h）は N2～N7，CASE-2（20，40km/h）は M2～M7
を示す。 
 
表 5.5 卓越振動数及び減衰定数（鉛直方向） 
項  目 常時微動 
大型バス通過 
20km/h 30km/h 40km/h 
卓越振動数（Hz） 3.52 3.41 3.41 3.41 
減衰定数（%） 2.70 4.25 4.84 4.40 
 
(3) 変形モードの確認 
常時微動およびバス通過で測定された加速度の経時変化を，それぞれ卓越振動数±0.1Hz
の範囲でフーリエ逆変換したときの橋梁鉛直方向の加速度分布を一例として図 5.6に示す。
同図（a），（b）に示すように，常時微動において，床版鉛直方向の 1 次振動モードやね
じれモードを把握することが出来る。また，同図（c）のバス通過時の振動モードは常時微
動測定より中央の応答量は多く見られた，同図（d）の橋軸線状配置において，ゲルバーヒ
ンジ部の影響は振動モードから反映された。本手法は，老朽橋梁床版の振動モード抽出方
法として適用できると考えられる。 
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(a) 鉛直 1次モード（常時微動 CASE-2） (b) 鉛直ねじれ（常時微動 CASE-2） 
  
(c) 鉛直 1次（バス通過 CASE-2） (d) 鉛直 1次（常時微動 CASE-1） 
図 5.6 振動モード 
 
バス通過時，橋梁床版全体の変形モードを把握するため，計測から得られたデータを
0.1Hz 以下の低周波数領域のノイズをカットし，ハイパスフィルターをかけて 2 回積分を
して変位を算定した。図 5.7にバス通過時橋梁床版の鉛直方向の変形の概念を示す。橋脚
P3～P4 間（ゲルバーヒンジのあるスパン）の橋梁床版は，バスが P2 に達したときに上方
向に変位し，バスが P3～P4 間を通過するときに，バスの重量によって下方向に変形するこ
とが分かる。さらに計測対象の橋梁を通過後は再び橋梁が上方向に変形する。同図（b）の
変形によると，バス通過側の変形が大きいことが示されており，車両の自重の影響により
床版の変形が変化と考える。 
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(a) バス速度 30km/h  
 
 
 
(b) バス速度 40km/h  
図 5.7 バス通過時橋梁床版の鉛直方向変形の概念図（点線は予測変形モード） 
 
 
 
 
 
第 5 章 道路橋床版劣化診断への適用 
 
- 86 - 
 
車両通過時の床版変位量を明らかにするため，また，移動荷重としてバス通過時の周期
を計測データにより正確に反映できるかを検討するため，図 5.8にバスが下り方向に通過
するときの橋梁の変位の経時変化を示す。図中，横軸の数字は経過時間，P2～P5 の記号は
橋脚におけるバスの位置を示す（図 5.1参照）。同図よりバスが計測位置の隣のスパンに
来たときに，計測位置は上向きに跳ね上がり，計測スパンに来たときに重力方向にたわむ
ことが分かる。CASE-1 と CASE-2 の M3 と N5 及び CASE-2 の M6 に比較すると，橋梁の変位
の絶対値におよぼすバス速度の影響が少ないことが分かる。これらの結果から，本計測対
象では，交通振動が橋梁の変形に与える影響は車両重量の影響が支配的であり，車両通過
による衝撃振動成分の影響は小さいことが分かった。なお，バスが上り方向に通過すると
きも同様の計測結果が得られている。また，図 5.8の CASE-2 において，M6 の変位が M3 に
比べて大きいのは，バスが橋梁の幅員方向において，下り通行時は M6 に近い位置を走行し
たためであり，図 5.7と同様な結果が示された。 
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 Time(sec) Time(sec) Time(sec) 
 (a) バス速度 20km/h (b) バス速度 30km/h (c) バス速度 40km/h 
図 5.8 バス通過時における橋梁床版変位の経時変化（バス下り走行時） 
 
バスが測定区間（P3～P4 間）の隣接支間から進入（P2～P3 間）と退出（P4～P5 間）時，
その隣接支間の中央位置に通過時は計測区間（P3～P4 間）の上り変位は最大とし，同様に，
計測区間の中央位置に通過時のたわみを最大下り変位と仮定する。そして，バス通過時の
移動周期 ）（ secT は式 5.1 に示すように算定する。算定された移動周期と計測より推定さ
れた移動周期（図 5.8参照）の比較は表 5.6に示す。 
 
L/VT                               （5.1） 
   
ここに， 
    T：バス通過時の移動周期（sec） 
    L：バス通過スパン長（m） 
    V：バスの走行速度（m/sec） 
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表 5.6 移動周期の比較 
項  目 
移動周期T（sec） 
20km/h 30km/h 40km/h 
算定値（式 5.1） 8.00 5.33 4.00 
推定値（計測） 8.03 5.40 4.00 
 
式 5.1により算定された移動周期と計測データより得られた移動周期はほぼ同じ結果が
見られた。バス通過時，計測より床版の変形などの振動特性を正確に把握できると考える。 
 
5.2.1.4 老朽橋梁床版への適用実験の考察 
本実験では，無線加速度センサを用いて老朽橋梁の振動性状を計測した結果を示した。
計測対象の橋梁に関して得られた知見は以下の通りである。 
1) 常時微動計測で求めた橋梁の一次固有振動数は，大型バス通行時の振動から計測した
値よりも若干大きく，減衰定数は小さく求められた。 
2) 大型バスを用いた振動実験では，無線技術により安全かつ簡便に橋梁の動的な振動特
性を計測できた。なお，本橋梁の鉛直変位の大きさはバス速度の影響は小さく，バス
の重量が支配的であった。 
3) 計測された加速度波形のフーリエ振幅の極値近辺の振動数±0.1Hz でフーリエ逆変換
して求めた変形モードは，FEM による固有値解析結果と概ね一致した。また，橋梁の
フーリエ振幅は一次固有振動数以外にも多くの極値が存在した。 
4) 振動モード，変位性状や移動周期の結果によると，計測データから得られた橋梁床版
の振動特性は橋梁床版の性状を正確に反映できることを確認された。 
 よって，本手法を用いて老朽橋梁の床版へ適用できると考える。 
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5.2.2 新設道路床版への適用と初期値計測実験 
5.2.2.1 計測対象の橋梁概要 
計測対象は広島県内に建設された鋼 5径間連続箱桁橋（非合成形式）であり，コンクリ
ート床版工事は平成 24 年 3 月～平成 24 年 12 月 28 日に行われた。振動計測は 2回に分け
て行い，第 1回目を平成 24 年 11 月 7 日に，第 2回目を平成 24 年 12 月 26 日に実施した。
写真5.4にコンクリート床版打設工事中の状況，図5.9に計測対象の道路高架橋の断面図，
図 5.10に側面図を示す。道路の北側には幅広い片持型歩道が付けられている。 
 
  
写真 5.4 対象橋梁の外観 
 
 
図 5.9 対象高架橋断面図（上部工） 
 
 
図 5.10 対象高架橋側面図（南側） 
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5.2.2.2 実験概要 
構造物の健全性評価の基準指標として，建設初期値のデータ保管が重要であり，初期値
として保管すべき情報として，周波数特性に加えて振動モードなどの情報を保管し，経時
的に相対比較するのは理想的な評価手法と考える。しかし，現存の構造物では，設計当時
の振動特性指標値が測定されてないのが現状である。本実験は，新設高架橋の初期値計測
とともに本無線振動計測システムの新設道路床版への適用性の検証実験を行った。 
図 5.10の側面図に示すように，対象高架橋の車道床版の打設ロットは 5区間である。常
時微動計測範囲において，第 1回目では，ロット①～③，第 2回目はロット①～⑤まで全
区間の測定を行った。表 5.7に計測時の床版コンクリートの材齢を示す。 
 
表 5.7 振動計測時のコンクリート材齢 
部 位 ロット コンクリート材齢（日） 
第 1回計測時 第 2回計測時 
車道床版 
① 9 日 58 日 
② 5 日 54 日 
③ 1 日 50 日 
④ － 46 日 
⑤ － 42 日 
歩道床版 － － 81 日 
 
第 1回目の計測時において，ロット①は材齢 9日，ロット②は材齢 5日，ロット③は材
齢 1日であり，高さ 980mm の道路側面壁のコンクリートは未打設の状態であった。第 2回
目計測は第 1回目計測から 7週間後に行った。このとき，ロット①は材齢 58 日，ロット②
は材齢 54 日，ロット③は材齢 50 日，ロット④は材齢 46 日，ロット⑤は材齢 42 日であり，
また，道路側面壁のコンクリートは打設済みの状態であった。写真 5.5に振動計測の様子
を示す。高架橋床版の振動特性を把握するため，センサは複数の異なる計測パターンを設
定して計測を実施した。計測サンプリング周波数は 100Hz，加速度入力タイプはダイレク
ト・カレント（DC）とした。 
 
  
写真 5.5 振動計測の様子 
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5.2.2.3 計測結果 
近い将来に数多くの橋梁構造物が設計寿命を迎え老朽化が進む中，今後も適正な健全度
を維持しながら継続的に供用されるために社会基盤構造物の振動状況を明らかにする必要
がある。健全度を評価する基準値として，新設時の初期値の把握がもっとも重要である。
新設土木構造物の振動特性を適切に評価できるかを確認するため，建設中（床版工事）の
高架橋を対象として検討した。建設中にコンクリート材齢の変化に伴う床版の固有振動
数・応答の変化を参考値として老朽構造物の劣化程度の評価指標として可能であると考え
る。また，固有振動数の変化の確認とともに，振動モード性状の考察も行った。 
 
(1) コンクリート材齢と振動特性の関連性検討 
既存土木構造物において，コンクリート床版の損傷の進行に伴う剛性の低下による構造
物の固有振動数が変化する。しかし，損傷の程度により振動数の変化が見られない場合が
多い。コンクリート強度と固有振動数の関係を明らかにすることが重要である。本実験で
は，建設工事中のコンクリート床版において，材齢が違う各ロットの固有振動数及び応答
の考察を行い，本無線計測システムを用いて新設土木構造物への有効性を検討した。図
5.11に橋軸方向において検討位置を示す。 
 
Y（橋直）
X（橋軸）
Z（鉛直）
 
(a) 第 1 回目計測 
 
(b) 第 2 回目計測 
図 5.11 橋軸方向の測定位置 
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第 1回目のロット①～ロット③及び第 2回目のロット①～ロット⑤の各支間中央部に計
測点として，コンクリート材齢の変化に伴う固有振動数の検討を行った。コンクリート材
齢について，表 5.7 に示したように，第 1 回目計測時は最大材齢 9 日，第 2 回目計測は 4
週間以上コンクリートが完全硬化の状態である。図 5.12に対象高架橋の橋直方向，図 5.13
に鉛直方向の応答加速度フーリエスペクトルを示す。同図にⅠは第 1回目，Ⅱは第 2回目
の計測を表す。表 5.8に得られた固有振動数の一例を示す。 
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図 5.12 橋直方向の応答加速度フーリエスペクトル 
 
0
0.1
0.2
0.3
0.4
0.5
0 2 4 6 8 10
Sp
ect
ral
 Am
p. 
(ga
l·s
ec)
Frequency (Hz)
Ⅰ-①
Ⅰ-②
Ⅰ-③
Ⅱ-①
Ⅱ-②
Ⅱ-③
Ⅱ-④
Ⅱ-⑤
2.542.15
2.25
2.73
Z-Direction
 
図 5.13 鉛直方向の応答加速度フーリエスペクトル 
 
表 5.8 固有振動数（Hz） 
モード 第 1回目計測 第 2回目計測 
橋直 1次 2.83 2.83 
鉛直 1次 2.15 2.25 
鉛直 2次 2.54 2.73 
 
橋軸方向の検討において，土木構造物は線状的な形状が通常であり，鉛直方向の連成振
動の影響が大きいため，ここでは省略する。応答加速度スペクトル図によると，橋直方向
は，第 1回目のⅠ-①～Ⅰ-③と第 2回目のⅡ-①～Ⅱ-⑤がほぼ同じ位置の 2.83Hz に 1 次の
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極値が確認された。なお，コンクリート材齢の変化により橋直方向１次固有振動数の変化
は確認できなかった。この原因は，橋直方向において，橋脚が支配的となるコンクリート
床版の硬化の影響が小さいと考える。一方，鉛直方向は，第 1回目のⅠ-①～Ⅰ-③に 2.15Hz
と 2.54Hz の 2 つ代表的なピークが存在していることが確認された。材齢が 4週間を超えた
第 2回目のⅡ-①～Ⅱ-⑤が 2.25Hz と 2.73Hz の 2 つ代表的なピークが確認された。振動モ
ード図によると，2.15Hz 及び 2.25Hz は鉛直方向の 1次振動数，2.54Hz 及び 2.73Hz は鉛直
方向の 2次振動数であることが確認できた。以上，コンクリート材齢と床版の固有振動数
の関連性が明らかになった。材齢 1週間程度から材齢 4週間以上の経過に伴い，鉛直方向
の 1次振動数が 4.7%，2 次振動数が 7.5%の増大率が見られた。新設（建設中）道路橋構造
物は老朽道路橋構造物と同様に，剛性に大きい影響が出る程度の強度変化が有れば，振動
数により健全性を定量的に評価できると考えられる。 
図 5.13によると，第 1回目の計測と第 2回目の計測に固有振動数の違い以外，応答加速
度スペクトルの大きさが大きな変化を示している。図 5.14と図 5.15に対象高架橋の橋直
方向及び鉛直方向の応答スペクトルの変化を示す。 
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図 5.14 橋直方向の応答フーリエスペクトルの変化 
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図 5.15 鉛直方向の応答フーリエスペクトルの変化 
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橋直方向の応答加速度スペクトルは材齢の変化によりほぼ変わってないことが確認でき
たが，鉛直方向では，1次・2次鉛直振動モード時ともに完全硬化前の第 1回目計測より第
2 回目の計測は応答スペクトルが低下していることが確認された。橋直方向の応答加速度
を見ると，2 回の計測において，ほぼ同じレベルの応答を示しており，外乱により入力振
動の影響は小さいと思われる。よって，鉛直方向の応答加速度レベルの低減は，床版コン
クリートの硬化に伴う床版コンクリート強度の上昇，橋梁全体の剛性が増大したと考えら
れる。振動応答の変化によりコンクリート床版強度の評価が可能であり，老朽道路橋構造
物の健全性評価手法として，応答の経年変化により損傷の進行程度を判断するのは可能で
あると判断している。 
すなわち本無線計測システムを使用し，コンクリートの強度の上昇に伴う固有振動数の
変化及び応答スペクトルの低下が明らかに確認された。本手法は，振動数などを適切に把
握し，床版劣化に伴う剛性の低下を評価できると考える。 
 
(2) 振動モードの確認 
前節に示した老朽化した道路橋構造物においては，多くの周波数帯で極値が観測された
が，各ピーク位置の振動モードを精度良く把握できれば，劣化検知手法として非常に明快
な方法と考えられる。ここでは新設高架橋に様々な設置パターンを設定して計測を実施し，
床版の振動モードを適切に抽出できるかの検討を行った。また，本手法を用いて道路橋構
造物床版への適用の適当性を検証するため，対象高架橋の設計資料を基づいて固有値解析
を行い，橋軸方向において配置したケースの振動モードとの比較を行った。ただし，詳細
な資料および橋脚固定度が不明であったので，端部および中央支点をピン支承と仮定した。
これは鉛直方向の低次振動モードにおいて，高架橋の自重が大きく固定度変化の影響が小
さいため，計測結果の参考データとして十分であると考えた。表 5.9 に対象橋梁において
固有値解析の設定条件，図 5.16に固有値解析モデルを示す。 
 
表 5.9 固有値解析条件 
項  目 内  容 
解析タイプ 線形静的解析 
使用要素 
床版：シェル要素 
桁：はり要素 
ヤング係数 
コンクリート：2.1×104 N/mm2 
鋼材：2.0×105 N/mm2 
ポアソン比 
コンクリート：0.2 
鋼材：0.3 
支承条件 ピン支持 
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図 5.16 固有値（FEM）解析モデル（メッシュ分割：50×50） 
 
以上の解析条件を基に，入力節点で各方向に 50×50 のメッシュ分割を行い，得られた振
動数と振動計測結果の比較は表 5.10に示す。橋脚の支持条件を近似化された固有値解析結
果と常時微動計測はほぼ同じ結果が得られた。図 5.17に固有値解析より得られた振動モー
ドを示す。 
 
表 5.10 固有値解析及び振動計測の振動数の比較 
項  目 
振動数（Hz） 
橋直方向 鉛直 1次 鉛直 2次 
微動計測（第 2回目） 2.83 2.25 2.73 
固有値（FEM）解析 2.94 2.17 2.85 
 
   
鉛直 1次（2.17Hz）  鉛直 2次（2.85Hz）  橋直方向（2.94Hz） 
図 5.17 振動モード（固有値解析結果） 
 
常時微動計測より得られた固有振動数を用いて，バンドパスフィルター幅を 0.2Hz とし
て振動モードを抽出した。図 5.18に対象高架橋の橋直方向及び鉛直方向において線状配置
したケースの振動モード，図 5.19に対象高架橋の床版において面状配置したケースの振動
モードを示す。 
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CASE センサの配置位置 代表的な振動モード 
1 
 
   
第 1 支間（橋軸） 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.15Hz） 鉛直 2次（2.54Hz） 
2 
 
  
- 
第 2 支間（橋軸） 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.15Hz） - 
3 
 
   
ロット 3（橋軸）） 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.15Hz） 鉛直 2次（2.54Hz） 
4 
 
   
第 2 支間（橋直） 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.15Hz） 鉛直 2次（2.54Hz） 
5 
 
   
全橋中央（橋軸） 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.25Hz） 鉛直 2次（2.73Hz） 
6 
 
  
全橋北側（橋軸） 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.25Hz） 鉛直 2次（2.73Hz） 
図 5.18 振動モード図（線状配置） 
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CASE センサの配置位置 代表的な振動モード 
7 
 
   
ロット 1 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.15Hz） 鉛直 2次（2.54Hz） 
8 
 
   
第 1 支間 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.15Hz） 鉛直 2次（2.54Hz） 
9 
 
   
ロット 2 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.15Hz） 鉛直 2次（2.54Hz） 
10 
 
  
第 2 支間 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.15Hz） 鉛直 2次（2.54Hz） 
11 
 
- 
全橋（橋脚上部） 橋直 1次（2.83Hz）鉛直 1次（2.25Hz） - 
12 
 
   
第 1～3 支間 鉛直 1次（2.25Hz）鉛直 2次（2.73Hz） ねじれ（3.72Hz） 
図 5.19 振動モード図（面状配置） 
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新設高架橋の床版において，複数の異なる計測パターンによって床版の振動性状を把握
することが出来ると考えており，本高架橋床版に対して，全 2回目の計測から以下の知見
が得られた。 
① 対象高架橋の鉛直方向の振動性状が支配的であり，高次の振動モードでは，鉛直方
向の振動や鉛直方向の振動に励起される水平振動も存在するために，一般に複雑な
連成振動をしていることが考察された。鉛直連成振動の影響により橋軸方向の振動
特性を分離することが出来なかった。一般的に，橋軸方向に沿って破壊が少ないと
考えられ，橋直方向と鉛直方向の振動性状に着目するのは妥当であると考える。 
② 図 5.18と図 5.19の橋直方向の振動モードを見ると，面外の水平方向に関しては，
第 1回目計測時と第 2回目計測時を比較して，振動数特性（2.83Hz）に大きな変化
はないことがわかる。これは 1回目計測と 2回目計測での構造物の主な違いはコン
クリート床版工事の進捗状況の違いのみで，その他，鋼鉄製箱桁および橋脚は同一
の条件であるために，面外水平振動に関しては，振動特性に大きな差が生じないと
推察される。また，振動モードは鉛直方向の 2 次振動数（2.54Hz，2.73Hz）と近接
しているため，鉛直方向の振動成分も含まれている。以上によって，土木構造物の
床版の振動特性を基に劣化診断する時，主に鉛直方向の振動性状を考察するのは重
要である。橋軸方向では，橋脚や支持により影響が大きいため，橋梁全体の一体性
を破壊するに至るまでの軽微な床版損傷において，水平方向から評価するのは困難
であると考える。 
③ 対象高架橋の鉛直方向の固有振動数は，ロット①区間スパンとロット③区間スパン
では 2.15Hz，2.25Hz と 2.54Hz，2.73Hz の 2 つの代表的なピークが存在した（図 5.13
参照）。これに対しロット②部分スパンでは代表的なピークは 1つ（2.15Hz，2.25Hz）
であった。図 5.18の CASE-5 と CASE-6 及び図 5.19の CASE-9 と CASE-10 から，ロッ
ト②の中央に節が見られ，橋脚支持部とほぼ同じレベルの応答が見られた。このこ
とからロット②区間スパンでは 2.54Hz，2.73Hz 周波数帯の振動モードは，橋梁全体
でとらえた時に，振動の節となっているモードであることが推測される。以上の計
測結果により鉛直方向の振動モードは，図 5.20に示すような 1次モードと 2次モー
ドが存在することが推定された。 
 
1次モード（2.25Hz）
2次モード（2.73Hz）
振動の節
 
図 5.20 推定された対象高架橋全体の鉛直振動モード 
 
④ 固有値解析により得られた振動モード（図 5.17 参照）を比較すると，鉛直方向 1
次及び橋直方向の振動モードは一致していることが分かった。鉛直 2 次において，
ほぼ同じ傾向が認められたが，センサの設置数の原因で全橋に渡って節が現れない
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ところもあった。 
⑤ 本計測システムは多地点 xyz-3 成分同時計測による常時微動計測が簡便に可能であ
り，本計測システムによって，鋼 5 径間連続箱桁橋の複雑な鉛直振動モードを効率
的に推定することができた。図5.18及び図5.19の各ケースの振動モードを見ると， 
床版中央部，橋脚支持部及び各ロットの接続部の振動の違いが明らかに把握できた。
また，図5.19のCASE-12の示すように，ねじれモードも確認できた。図5.18のCASE-4
及び図 5.19の各ケースに北側に付けられた歩道の影響に，北側の応答が南側より大
きいことも示された。 
 
5.2.2.4 新設道路橋床版への適用実験の考察 
本研究では，無線振動計測システムを用いた点検技術を確立することを目的としている。
本実験は点検による診断（判定）は，前回の点検結果との相対比較が最も重要と考えてお
り，初期値として保管すべき情報として，周波数特性に加えて振動モードを保管すること
を提案した。この手法を新設道路高架橋床版の常時微動計測に適用した一例を示している
が，この橋梁の床版に関しては，道路管理者は一般的に保管されているデータに加えて，
各振動モードと固有周波数を保管することとした。本適用実験の結果によると，振動数と
振動モードを把握することができ，得られた知見は以下の通りである。また，今後は定期
点検において，これらの値やモードの変化が老朽化の判定資料として活用できるか否かを
検討することが必要である。 
1) 本計測はコンクリート構造物の長寿命化のための品質および耐久性診断を行うための
長期的なモニタリングを検討しているものであり，実物件における計測により健全度
の基準となる初期状態の振動特性を詳細に把握することができた。 
2) コンクリート床版工事の進捗による構造物の固有振動数の変化を効率よく把握するこ
とができた。しかしながら，コンクリートの材齢にともなう強度発現の詳細な影響に
ついての検討は困難であり，コンクリート床版の材齢による固有振動数の変化の程度
は明確に抽出することはできなかった。 
3) 本計測システムを用いて対象橋梁へ適用し，対象の鋼 5径間連続箱桁橋の床版の振動
特性を推定することができた。また，固有値解析結果と比較した結果は，推定された
振動特性の妥当性を確認できた。 
よって，一例であるが，本手法を用いて新設土木構造物床版へ適用できると考える。 
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5.3 振動モードの簡易推定法と定期点検への活用技術の提案 
固有振動数により定量的に道路橋床版の損傷を評価できるが，軽微な損傷や局部損傷な
どを固有振動数のみから判断するのは不可能と考えられる。実際の土木構造物では全体損
傷が軽微な場合が多く，固有振動数の変化のみを指標値として損傷程度の評価は困難であ
る 5.10)。しかし，小さな変状が床版コンクリートの剥落・抜け落ちや過大ひび割れに発展
する事例が近年，多く報告されている 5.11),5.12)。したがって，固有振動数以外の評価基準
指標を確立することが極めて重要である。 
そこで床版の損傷状況に応じて変化する多様な振動モードを精度良く把握することが重
要であると考えた。特に，土木構造物の床版において，各次振動数のピークが近接してい
る場合にも応用できる振動モードの抽出手法が必要であると考える。本研究に振動モード
の簡易推定法を提案し，その手法を建築物及び土木構造物の振動モード抽出手法として採
用した。具体的には，フーリエ逆変換におけるバンドパスフィルターの幅を適切に設定し
て，加速度データを一定時間重ね合わせることにより，各固有振動モードを簡便に推定す
る手法である。本節は一例として，この手法を前節に示した新設道路高架橋床版の常時微
動計測に適用した結果を示している。また，定期点検への活用するように，従来の床版上
部計測より点検通路などを利用して床版下部から計測手法を提案した。 
 
5.3.1 振動モードの推定手法の提案 
（a）振動モードの簡易推定法の概要 
振動モード同定手法について，測定方法に応じて多くの方法が提案された。川原らは 3
次元可視化技術を利用し，橋梁の振動モード同定手法の研究を行っている 5.13)。杉本らは
高層建物において，多点移動計測を行い，周波数領域で固有振動モード形状の同定手法を
提案した 5.14）。本研究では，振動計測から得られたデータより FFT 解析を行い，各振動数
ピーク値において，バンドパスフィルターを掛けて振動モードの抽出を行った。バンドパ
スフィルターを使用し建築物の振動モードを分析する研究が行われている 5.15)が，本手法
では，計測現場でもリアルタイムで振動モードを把握できる手法を提案し，より簡便かつ
有効な振動モード同定方法を提案する。具体的な提案手法の概要を以下の（1）～（3）に
示す。 
(1) フーリエスペクトル解析の各極値を中心としてバンドパスフィルターの幅(Hz)を設
定する。図 5.21にバンドパスフィルターを設定前後のフーリエスペクトルを示す。
すなわちバンドパスフィルターの設定による単ピークの振動領域を抽出する。 
(2) 設定した幅のバンドパスフィルターでフーリエ逆変換し，極値近辺の周波数域のみ
の加速度値を求める。例として図 5.22に実際の計測波形におけるフーリエ逆変換前
後の加速度波形を示す。 
(3) 上記で求めた各計測点（各座標）の各加速度を直線で結んで，一定時間の線の重ね
合わせにより振動モードを推定する。この手法により図 5.23に各計測点（各座標）
座標の加速度を線で結んで振動モードを可視化した結果を示す。なお，この図では
X は橋軸，Y は橋軸直角，Z は鉛直方向の 1.28 秒間の応答加速度の相対変動を示し
ている。 
上記に示した提案において，(1),(2)は一般的に行われている手法であるが，(3)の振動
状態の可視化手法が新規な提案と考えている。 
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図 5.21 バンドパスフィルター設定前後の FFT 図 
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図 5.22 バンドパスフィルター設定前後の加速度波形 
 
（単位：gal）
 
図 5.23 当該振動領域の振動モード（加速度） 
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（b）バンドパスフィルター幅の考察 
振動計測により得られた応答波形を利用し振動モードを同定する時，適切なバンドパス
フィルターの幅を選定することが最も重要である。本節は，対象新設高架橋の計測を一例
としてバンドパスフィルターの検討を行った。振動モードを抽出するため使用した振動数
については，表 5.8に示した第 2回目計測の橋直方向の 2.83Hz，鉛直方向の 2.25Hz，2.73Hz
とした。計測位置について，橋軸方向において各支間中央に設置したケースとした（図 5.11
（b）参照）。バンドパスフィルター幅は卓越振動数ピーク値を基準として 1.0Hz，0.6Hz，
0.2Hz と変化させて，振動モードを抽出した。バンドパスフィルターの設定幅の妥当性を
検証するため，鉛直 1次振動モード（2.25Hz）において，バンドパスフィルター幅が 1.0Hz，
0.6Hz，0.2Hz 時の応答スペクトルについて，固有値解析より得られた 1次振動モード時の
応答スペクトルとの比較を図 5.24に示す。これは橋軸方向ロット 1の床版中央に設置され
たセンサ①を基準点とし，②から⑤の計測データの任意 20 秒間の応答加速度スペクトルと
の倍率を算出したものである。図 5.24によると，②の位置にバラツキが見られたが，バン
ドパスフィルター幅として 0.2Hz と 0.6Hz を採用した時の加速度スペクトルの変化曲線は
固有値解析結果と近い傾向が認められた。一般的には，ピーク振動数に相当するスペクト
ル値から 1/10 以下になる範囲をフィルター領域とし橋梁の振動モードを抽出することが
示されている 5.16)。本手法によって得られた床版の結果との一致性が認められた。解析精
度を向上するため，更に実際にバンドパスフィルター幅を 1.0Hz，0.6Hz，0.2Hz を採用し
た時の振動モードの考察を行った。図 5.25にバンドパスフィルター幅を変化させた時の検
討対象高架橋の橋直方向(2.83Hz)，鉛直方向 1次(2.25Hz)，鉛直方向 2次(2.73Hz)の振動
モードおよび比較対象として固有値解析結果を示す。 
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図 5.24 応答スペクトルの比較 
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図 5.25 振動モードの比較 
 
振動モード図によると，橋直方向の振幅はバンドパスフィルター幅が 1.0Hz のときがも
っとも大きく，0.6Hz，0.2Hz の順に小さくなっている傾向が認められる。幅 1.0Hz より，
0.6Hz と 0.2Hz の方はもっと単純なモードが示された。また，右下の鉛直成分図に見ると，
幅は 1.0Hz の時鉛直方向の連成振動の影響が大きく現れた。鉛直 1次と 2次モードでは，
橋直方向と同様にフィルター幅が狭くて振幅が小さくなる。鉛直 2次モードを見ると，幅
は 0.2Hz の時に単純な振動モードであることが確認された。固有値解析結果と比較すると，
バンドパスフィルターの幅が 0.2Hz を採用した時に振動モード（図 5.25の太枠内）におけ
る腹と節の位置が解析結果と最も近似していることが分かった。ただし，鉛直 2 次モード
において，計測点数が少ないため，振動の節は確認できなかった。 
以上の結果より，検討高架橋の床版では計測データより得られたピーク振動数に相当す
るスペクトル値に幅 0.2Hz（±0.1Hz）のバンドパスフィルターが妥当と判断した。この値
については他の橋梁床版へ適用し，振動モードを同定できることが確認できた。また，同
様の方法で，本論文の対象建築物においても，本研究で検討したデータにおいて，0.2Hz
の幅は適切であると判断している。ただし，様々の道路橋床版と建築物へ適用し，0.2Hz
幅の汎用性を確認することが重要であり，今後の課題としている。 
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5.3.2 定期点検への無線加速度センサの活用技術 
以上の 2つ道路橋の計測実験について，無線システムを用いて常時微動および交通振動
計測による振動特性を把握する有効性が確認された。老朽橋は架け替える工事が進行中お
よび新設高架橋は建設中ため，実験当時は供用されていなかった。よって，以上に示した
適用計測実験では，無線加速度センサは床版の上に設置して振動計測を行った。しかし，
床版上に設置する計測は，下記の問題が生じる。 
① 交通を遮断する必要性がある。特に高速道路床版の計測について，安全を確保する
とともに通過車両の誘導が重要である。計測実験を実施する時に，多大な人力と時
間を要する。また，交通遮断ができない場合，実験が実施できないケースも想定さ
れる。 
② 交通を一時遮断しても，センサの位置の制限が生じる。特に，交通振動を計測する
時に，一番重要な床版中央（橋直方向）に設置するのは不可能と考える。設置位置
は床版両側や端部に限定され，床版の損傷を検知するのは困難である。 
③ 床版舗装による上部から局部損傷の発生位置などの推定ができない。計測実験を行
う時に，目視によって損傷が発生している箇所を判断し，センサの配置位置を計画
することが不可能である。 
本研究では既存道路橋床版に対して，将来的に実用できる点検技術を開発するため，床
版下部から計測する手法を提案した。具体的には，床版下部の点検通路を利用し，設置で
きる範囲にセンサを配置して計測することである。点検通路がない場合は，リフト車両な
どを利用して床版下部から計測を行う。写真 5.6に点検通路を利用し，写真 5.7にリフト
車を使用した場合のイメージを示す。 
 
点検通路
点検通路
床版下部
 
（左：橋梁前景，右上：点検通路内部，右下：床版下部センサの設置） 
写真 5.6 点検通路を活用したイメージ 
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写真 5.7 リフト車を利用した計測実験 
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5.3.2.1 定期点検手法の提案 
本章では，現在実施されている 5年に 1度の定期点検の目視手法のように，各点検周期
の振動性状を把握し，その振動性状の変化から床版の損傷位置や損傷度合を評価する手法
を提案した。 
計測点の削減と省力化を考えるうえで 2 段階を設定し検討する方法とする。2 段階の計
測レベルは下記を目的としている。 
 第 1段階計測レベル 
橋梁床版全体にセンサを分散配置し，各スパンにおいて他と異なる振動性状を示し
ていないかを確認。 
 第 2段階計測レベル 
第 1段階計測によって他と異なる支持スパンについて，センサを集中的に設置して，
そのスパンの振動性状を詳細に調査する。 
具体的な研究手法は図 5.26に示す。第 1段階では，各支間に測定点を各 1箇所とし，床
版の全体振動を把握する。特に 1次固有振動数を特定する。調査結果（第ｎ回目）の固有
振動数や割線剛性（応答加速度-応答変位関係により推定）は前回の調査結果（第ｎ-1 回
目）と比較して振動特性の変化を把握する。変化が無い場合は床版の損傷が無いことや軽
微的な損傷と判断する。 
第 n-1 回目までの振動特性と異なる場合，第 2段階の詳細（局部）調査を実施する。第
1 段階の大きな変化が検知した支間を抽出し，橋軸方向において計測点を細かく設定し，
各測定点の割線剛性を推定するために損傷位置を検知する。 
 
P1
P2
P3
P4
P5
P6
START
固有振動数：Fn<Fn-1，応答加速度曲線，
OR 割線剛性：kn<Fn-1
NO
END
YES
第
１
段
階
計
測
レ
ベ
ル
第
２
段
階
計
測
レ
ベ
ル
支間の抽出
局部配置の検討
所見の作成
例：P3～P4間
異常値の特定（割線剛性：k①～k⑤）
損傷程度の推定
 
図 5.26 床版損傷検知の検討ルート（第ｎ次調査の場合） 
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なお，荷重-変位関係を利用し RC 梁や床版の剛性を評価するのは多くの研究者が採用し
ている 5.17），5.18），そこで静的載荷実験や試験車を利用する場合，載荷力は把握できるの
で，評価精度の信頼性が高くなると考える。一方，交通を遮断し実験を実施するや通過車
両により荷重を確実に把握するのは困難である。本研究に提案した手法では，床版下の点
検通路を利用して無線加速度センサを床版下面に配置し，図 5.26に示した検討方法により
損傷位置や損傷程度を評価する。固有振動数を評価指標とするのは一般的な方法であるが，
本研究で提案している最大応答加速度曲線の変化の例を図 5.27に示す。 
次頁以降には本提案手法を 6つの橋梁床版に適用した結果を示す。 
 
0
5
10
15
20
25
30
35
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Ma
xim
um
 Ac
c. (
gal
)
Extracted section
N1(n-1)
N2(n-1)
N1(n)
N2(n)
 
図 5.27 最大応答加速度変化曲線 
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5.3.2.2 計測実験 
本研究では，2014 年から 2015 年までに 6 箇所の道路橋床版を対象とし計測実験を行っ
た。計測では振動モードなどの振動特性を同定するため，様々な計測ケースを実施したが，
本論では床版劣化検知手法の確立を目的として，主に図 5.28に示すように橋軸方向に沿っ
て「第 1段階計測レベル」と局部区間の「第 2段階計測レベル」について考察する。 
 
（第1段階計測レベル）
Y（橋直）
X（橋軸）
Z（鉛直）
A1 A2P1 P2 A2P1 P2
（第2段階計測レベル）
 
図 5.28 検討イメージ（配置方式） 
 
5.3.2.3 計測対象道路橋 
計測対象橋梁の概要を表 5.11に，外観を写真 5.8に示す。 
 
表 5.11 計測対象橋梁概要 
橋梁
名称 
建設年 橋梁型式 床版型式 
規模 
検討ケース 
橋長（m） 有効幅員（m） 
A 不明 
鋼 2径間連続
合成桁橋 
コンクリート
合成床版 
（TTM 床版） 
127.0 
24.657～
35.356 
第 1段階計測 
第 2段階計測 
B 不明 
3 径間連続非
合成鋼箱桁橋 
RC 床版 232.0 - 
第 1段階計測 
第 2段階計測 
C 2010 年 
鋼 3 径間連続
非合成 2主版
桁橋 
場所打ち PC 床
版（t=300 mm） 
143.0 10.28 
第 1段階計測 
第 2段階計測 
D 1969 年 
単純鋼（鉄）
リベット非合
成鈑桁橋 
RC 床版 38.1 - 第 2段階計測 
E-1 不明 
3 径間連続鈑
桁橋 
RC 床版 205.0 - 第 2段階計測 
E-2 1990 年 - RC 床版 - - 第 2段階計測 
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（a） 橋梁 A （b） 橋梁 B 
  
（c） 橋梁 C （d） 橋梁 D 
E-1（本線）
 
E-2（ランプ）
E-1（本線）
 
（e） 橋梁 E-1 （f） 橋梁 E-2 
写真 5.8 計測対象橋梁外観 
 
提案した検討ルートの第 1段階計測レベルの検討は橋梁 A，B，Cの床版を対象とし，第
2段階計測レベルは橋梁 A，B，C，D，E-1，E-2 の床版を対象とした。 
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5.3.2.4 第 1 段階レベルの計測結果 
全橋の橋軸方向に沿って計測した振動特性基本値及びそれをもとに提案手法を用いて損
傷検知の実験結果を示す。 
 
(1) 固有振動数・モードなどの基本振動特性 
表 5.12に振動計測（交通振動）より得られたデータから求めた鉛直方向の 3次までの固
有振動数を示す。その振動数をもとに，提案された振動モードの同定手法を用いて，A，B，
C橋の全体振動モードを抽出した，図 5.29に代表的な振動モードを示す。 
 
表 5.12 固有振動数（鉛直方向） 
        橋梁 
振動数（Hz） 
A B C D E-1 E-2 
1 次たわみ 1.46 1.07 2.34 2.93 1.95 2.34 
2 次たわみ 2.44 1.66 4.30 8.80 3.32 3.52 
3 次たわみ 5.37 2.05 9.77 11.1 6.25 6.64 
 
 
橋梁 センサの配置位置 
代表的な振動モード 
たわみ 1次 たわみ 2次 たわみ 3次 
A 
P5 P6 A2
N6 N5 N4 N3 N2 N1
 
 
 
  
B 
A2 P2 A1P1
N1 N2 N4 N6 N7
N3 N5
 
C 
A1 P1 P2 A2
N2 N3 N4 N5 N6
 
図 5.29 代表的な振動モード図 
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 (2) 応答加速度変化曲線 
定期的な振動計測を行い，橋梁の固有振動数及び局部損傷の発生や進行に伴い振動モー
ドの変化により床版の健全性を評価するのは最も明快な方法と考える。測定位置床版の応
答加速度は通過車両重量の違いにより変化し，その変化は床版の健全度や損傷発生位置な
どに影響する。損傷の進行により，同じ交通量が通過する時には，応答レベルの変化が生
じる。損傷位置の発生に伴い，固定度の低下やヒンジが生じ，各振動モードの割合が変化
すると考えられる。そこで，床版の応答加速度を利用し，損傷位置を直接検知できれば，
データ解析手法のバラツキによる影響を受けないので，信頼性と利便性が確保できると考
える。 
以上の考えを踏まえて，本研究では，以下の 2 つを目的として最大応答加速度を使用し
て，下記の方法で損傷の有無を推定する方法を提案した。 
 同一計測において，各支間の応答変化により異常支間を特定する。 
 同一計測対象において，計測データを蓄積し，次回の計測結果と比較して応答加速
度曲線の変化を把握する。変化が激しい支間など，その原因を究明するため，その
他の検討手法と総合的に考察するのは必要である。 
本実験では，以下の方法に検討した。 
① 本実験では，30 分の計測データのうち，応答加速度が相対的に小さいものから大
きい順に 20sec 区間を 10 個選定して抽出する。 
② その 10 個区間ごとに各区間の最大応答加速度の絶対値を抽出しプロットする。橋
梁全体を配置した橋 A，橋 B，橋 Cにおいて，橋 Aは全測定区間の通信信号の断続
が発生したため，橋 B，橋 Cの最大応答加速度の検討結果を示す。 
③ 区間ごとに通過する車両は同一と見なす。 
図 5.30に橋 Bの床版の最大応答加速度変化曲線を示す。中央支持部（P1～P2）に設置し
たセンサにより採られた最大応答加速度の絶対値と変化が大きくなっている。一方， 
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図 5.30 床版の最大応答加速度変化曲線（橋 B） 
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各支間中央部に設置された N1，N4，N7 の応答加速度は大きいことを予想していたが，同図
によると，P1 と P2 よりほぼ 1/4 支間長の N3，N5 は 1gal 程度から中央部よりも応答加速
度が大きくなった。 
図 5.31に損傷発生区間の状況を示す。目視検査結果によると，同図（a）に示すように，
中央支間 P1～P2 のほぼ中央位置に大きなひび割れが発生していることが分かった。同図
（b）のように，橋軸直交方向に大きなひび割れが発生し，塩化物イオンは床版コンクリー
ト内部へ浸透した可能性が高いと考えられる。この原因で，微小振動ではほぼ１次モード
で支間中央を最大とした上下振動の現象が起こり，車両通過時に同図（c）のように，損傷
開始位置がヒンジとなって，損傷部ははねだし形式に近い振動性状と見られた。中央部損
傷の発生に伴い，健全部と損傷部の剛床の一体性問題が生じ，支配振動モードが変化する
と考える。よって，最大応答加速度変化曲線より推測した異常区間と目視結果の一致性が
確認できた。 
 
 
（a） 目視検査によりひび割れ発生位置 
    
（b） ひび割れ詳細        （c） 支配モード 
図 5.31 損傷発生区間の状況（橋 B） 
 
一方，同様な手法を用いて，橋 Cの床版の最大応答加速度変化曲線を図 5.32に示す。橋
Bとほぼ同じ形状の 3支間橋梁であり，橋 Cは 2010 年に建設された比較的新しい橋梁であ
る。中央橋脚部の応答が小さく，各支間中央部の応答はほぼ同じレベルであった。A2 端付
近の床版はほかの部分より厚いため，N6 位置の応答加速度は N2，N4 よりやや小さい値を
示した。橋 B と比べると，建設経過後の年数が短いため，大きな損傷が発生せず，主に 1
次たわみモードが支配していると考えられる。P2 橋脚付近の床版は目視で軽微なひび割れ
が見られたが，その程度の損傷は本手法では検知しなかった。本計測値は，次回点検の比
較指標として，応答加速度曲線の変化が有用的なデータと考えている。 
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図 5.32 床版の最大応答加速度変化曲線（橋 C） 
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5.3.2.5 第 2 段階レベルの計測結果 
(1) 応答加速度変化曲線 
橋 E-1 の計測について，あるスパン内の橋軸方向に沿って各支間にセンサを設置して計
測を行った。本橋の床版では，目視によるひび割れが多く発生した支間とほぼ発生してい
ない区間が明確に判断できるため，最大応答加速度変化曲線による損傷検知手法の妥当性
を確認するため，左右対称の 2つ支間を対象として検討した。写真 5.9に検討対象床版の
詳細を示す。ひび割れが発生した支間について，全区間の橋軸方向に大量なひび割れが見
られて，計測期間に車両通過時はひび割れがない支間より大きな振動と音が体感できた。
この 2つ支間の最大応答加速度変化曲線の比較を図 5.33に示す。同図左はひび割れが無い
箇所，右図はひび割れが確認された支間の結果を表示する。 
 
No crack
 
Crack
 
写真 5.9 橋 E-1 の床版写真（左：ひび割れ無し，右：ひび割れ有り） 
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図 5.33 床版の最大応答加速度変化曲線（橋 E-1） 
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図 5.33によると，左右対称支間 P2～P3，P4～P5 の応答加速度レベルの差が確認できた。
P4～P5 間では，最大 300gal 以上の応答加速度に対し，P2～P3 間は 200gal 未満の応答加速
度が計測された。通過車両の違いにより応答レベルの差が生じると考えられるが，最大応
答加速度の変化曲線の傾きを見ると，ひび割れ発生区間床版の傾きは発生していない区間
よりやや大きくなっている。床版損傷の進行に伴い床版の応答加速度の変化幅が大きいと
考えられる。しかし，現段階では，最大応答加速度とひび割れの相関が認められたが，評
価手法として使用するのは多くのデータを蓄積したうえ，方法の改善及び精度・信頼性を
向上することが必要と考える。 
 
(2) 応答加速度－応答変位関係 
床版の経年劣化，疲労損傷の発生による剛性が低下し，車両通過時の床版の鉛直変形が
大きくなると予想される。絶対変位量を指標とし床版の損傷を検知方法として，実験室レ
ベルや現地実験において多くの研究者が提案している。本研究では，最大応答加速度-応答
変位の関係を着目し，損傷検知の検討を行った。同じ振動レベルでも，損傷が生じる床版
（剛性低下）の変位が大きいと考えられ，応答加速度と応答変位の相対関係により総合評
価し，劣化・損傷との相関を検証した。図 5.34に橋 A,B，C，D，E-1，E-2 床版の最大応答
加速度-応答変位関係を示す。本結果では，目視点検により損傷している可能性が高い床版
を特定し，損傷が見られない床版との比較を行った。図中では，損傷が見られた床版を損
傷床版（Deteriorated）,損傷が見られない床版を健全床版（Healthy）と表示し，斜線部
分は損傷位置を示す。計測により得られたデータの中，各車両通過時の最大変位とその時
の最大応答加速度を 10 個取り出して，応答加速度-変位関係を構築した。なお，最大変位
を算定する時は，ハイパスフィルター0.1Hz を使用した。 
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（c） 橋 C床版             （d） 橋 D床版 
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（e） 橋 E-1 床版             （f） 橋 E-2 床版 
図 5.34 床版の最大応答加速度-応答変位関係 
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各床版の最大応答加速度-変位関係図に見ると，各位置により推定された結果はほぼ同一
グループで集中している。現地目視により軽微なひび割れが発生している A，B橋について，
局部に軽微なひび割れは本手法により特定できなかった。また 2010 年に建設された橋 C
について，橋脚付近床版（N5）にひび割れが見られたが，健全部（N3）との差が大きく現
れていなかった。しかし，N3 と比べると，応答加速度や変位の絶対値が大きいことが分か
る。橋 D の床版について，目視でひび割れを観察した N1 箇所と 1 メートル間隔の健全部
N2，N3 はほぼ同じ結果が得られた。以上の 4つ橋梁の床版は，目視で局部に損傷が発生し
ていると思われたが，健全部と損傷部をはっきり区別するのは困難であった。本実験では，
損傷が著しかった橋 E-1，E-2 について，現地計測時に下部点検通路により振動が大きくな
っていることが確認された。E-1 橋の床版では，左右対称の 2 つ床版について，ほぼ同じ
応答加速度に対して損傷部床版の絶対変位は健全部床の約 1.5 倍の値が見られた。この床
版については，今後，注意深く点検することの必要性を提言するものである。また，応答
変位などを評価指標として採用することが今後の課題としている。 
今回の点検通路からの実験は，本論文で提案した点検技術に関して，最近，建設されて
いる道路床版への適用性の検討も目的の一つとして実施した。 
具体的には，近年建設されている道路橋床版は，コンクリート下面に薄いシートが打ち
込まれており，点検通路（下面）から，ひび割れ発生を目視確認することはできない。本
提案技術がこのような新設の道路床版でひび割れによる劣化の進展を検知できれば都合が
良い。そこで，今回は，目視でひび割れの発生有無を確認できる道路橋床版を選定し，本
提案手法による計測値がひび割れの検知が可能であるかを確認することを目的の一つとし
た。その結果，微細はひび割れの検知は不可能であるが，ひび割れが密集して生じている
箇所の検知は可能であることを確認した。 
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5.3.3 床版劣化検知実験の考察と課題 
本節では，危機に瀕している社会基盤としての橋梁を対象として行った実験をまとめた。
高齢化や交通量の増大により疲労化などに伴う各種劣化要因により，廃棄や建替えが進む
中，既設構造物の健全度を把握したうえで延命化することが喫緊の課題であると認識され
た。本研究は，橋梁床版の損傷検知を目的として実施し，無線計測システムを使用して既
設道路橋床版への計測実験を行った。計測から得られたデータにより，各種評価手法を提
案し損傷検知の可能性を確認した。一連の実験により以下の知見が得られた。 
① 橋梁下の点検通路を利用し本計測システムを用いて計測実験を行う場合，交通遮断
しなくて実施できるし，車両通過時の生データを計測できるため，使用状態の橋梁
床版の性能が反映されると考える。また，現場において配線無しで計測できること
から計測実験の省力化を実現した。 
② 各橋梁床版の基本振動特性値としての固有振動数と振動モードを同定することがで
きた。その指標値（固有振動数，振動モード）をもとに，次の点検周期に有効的な
参考値となると考える。振動モードは視覚的に振動性状を把握しやすく，専門家以
外でも理解できると考えるが，現段階では，振動モードのみにより損傷を検知する
のは困難であり，実用化まで様々な課題があると考える。 
③ 提案手法の第 1 段階計測レベルについて，最大応答加速度変化曲線と最大加速度-
変位関係の 2 つの方法を提案した。計測データの全体を把握し，通過車両を再現で
きる最小から最大応答を選定するのは重要であり，本実験によりその応答加速度変
化曲線の傾きや応答加速度-変位関係のグループ位置から床版の特性を反映する可
能性が示された。また，損傷部位と健全部の差も見られたが，この相関については
損傷程度との関連性が大きいことが示唆された。 
④ 第 2段階計測レベルについて，第 1段階計測レベルの損傷位置は大体特定できるう
えに生み出した手法である。将来的に，損傷部位の剛性低下度を評価するため提案
した。実験結果によると，局部損所が大きい床版に対して，この手法を用いて損傷
位置を特定できると考える。 
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5.4 まとめ 
本章では，無線振動計測システムを用いて土木構造物へ適用した実験結果を報告する。
また，既存道路橋床版において行った計測実験に基づいて，損傷位置の特定手法を提案し
た。本実験の範囲では主として下記のような知見が得られ，無線振動計測システムの有効
性が確認された。 
1) 新設道路床版及び老朽橋梁床版への適用実験を行い，固有振動数及び振動モードを
同定した。計測結果の妥当性を確認するため，固有値解析結果との比較を行い，計
測結果と解析結果の一致性を示した。 
2) 床版振動モード抽出手法として，計測データにより得られたピーク振動数に相当す
るスペクトル値に幅 0.2Hz（±0.1Hz）のバンドパスフィルターが妥当であった。こ
の手法を用いて新設や老朽構造物床版の振動モードを精度良く同定できた。 
3) 6 つの橋梁床版において，床版下部点検通路を利用し計測実験を行った。交通遮断
しなくて計測でき，現場計測に配線の手間が掛からない点検に向けて省力化を図れ
ることを確認した。 
4) 床版健全性評価手法として，本研究では 2段階レベルの計測を提案した。第 1段階
レベルは損傷箇所の検知として橋軸方向の計測，第 2段階レベルは局部損傷位置の
特定を目的として詳細配置の計測である。提案した手法により，軽微な損傷が発生
している床版において検知できなかった。損傷が大きい（建設経過年数多い）床版
については，同一橋において健全部床版と損傷部床版の差が確認できた。 
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第6章 総括 
本論文では，無線 MEMS 技術を活用し，既存構造物の振動性状を計測した上で診断技術の
確立について検討したものである。本研究は既存建築物と道路橋床版を研究対象とし，先
ず，既存不適格建築物の耐震補強効果の検証実験について示した。次に，道路橋床版の損
傷検知技術を確立するために行った計測実験結果を示した。本章では，各章で得られた知
見および本研究の結論と今後の課題を示す。 
 
第 1 章では，本研究の背景である自然災害の多発および既存構造物の劣化状況を示すと
ともに，本研究の目的と概要を示した。 
 
第 2 章では，現行の既存 RC 造・SRC 造建築物の耐震性能評価手法，主に（一財）日本建
築防災協会の耐震診断手法を整理し，耐震補強手法およびセンシング技術に建築分野への
適用について示した。また，道路橋床版の点検方法および各手法の特徴について簡略に紹
介した。 
 
第 3 章では，本研究の無線システムの計測機器および計測・解析ソフトの概要を示した。
使用センサ，取付け方法および解析手法の有効性を確認するため，実験室レベルおよび現
地計測の検証実験を行い，その結果を報告した。また，本システムのメリットと改善すべ
き点を示し，その簡便性の省力化について，行った実験によりまとめた実験人数・計測準
備時間との相関を示した。 
 
第 4 章では，耐震補強工事前後において常時微動振動計測が行った 9棟の既存建築物を
対象とし，耐震補強効果の検証手法についての検討を行った。研究方法としては，定性的
評価手法と構造設計資料を参考とした定量的評価手法である。定性的評価手法とは，この
9 棟の対象建築物に対して，耐震補強前後の固有周期，応答加速度レベルおよび振動リサ
ージュの変化を考察した。また，水平トラス補強や床スラブ補強などの特殊耐震補強タイ
プについて，変形性状などを検討し，定性的評価手法の有効性を確認した。特に，提案し
た振動リサージュにより耐震補強効果を簡便に評価できることを確認した。定量的評価手
法では，対象建築物 9棟のうち 3棟を取り出し，常時微動計測により得られた結果と耐震
診断・改修設計結果との比較を行った。比較指標としては層剛性であり，層剛性の変化率
を耐震補強効果の評価指標とした。以上の検討内容について以下の知見が得られた。 
先ず，定性的評価手法を用いて検討に得られた結果を示す。 
1） 定性的評価手法の 1質点系の固有周期について，強度増大型耐震補強工事が施した
対象建物の周期の減少がほとんど確認された。靭性補強型や強度補強要素の割合が
少ない方向について，明確の変化が確認されなかった。また，入力階-上部階振動系
を用いて抽出した振動周期の変化について，1 質点系の検討とほぼ同様な結果が得
られた。しかし，常時微動レベルの計測で上部階の振動周期の同定が困難であり，
得られた結果の誤差が生じる可能性が高いと認められた。 
2） 提案した 1次振動リサージュに着目する方法では，耐震補強前後の振動環境や計測
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途中のノイズの処理が重要である。本論では，「安定区間」の概念を言及し，測定
区間を全体的に把握したうえで，工学的に判断した結果を示した。得られた 1次振
動リサージュに見ると，強度補強に伴い耐震補強後の応答レベルの減少が明らかに
確認された。一方，靭性補強型や強度補強要素の割合が少ない方向について，明確
の変化が確認されなかった。この結果は固有周期の検討と同じ結論が得られた。本
手法は，目で振動性状の変化を簡単に判断でき，耐震補強効果の検証方法としての
簡便性および有効性を示された。 
3） A 棟の踊り場の増打ち補強により耐震改修後の階段室と本体の変位差が小さくなっ
たことが分かった。H棟の水平トラス補強は，行った振動実験の限り，1ヶ所の変位
図のみ抽出した。変位波形の「複雑化」より「単純化」に変化したことが得られた，
耐震補強の可能性でもあると推測した。C 棟の下部階強度型耐震補強について，構
造解析と振動解析結果の一致性が確認した。 
以上の定性的評価手法により得られた結果によると，振動周期や振動リサージュの変化
により簡便に耐震補強効果（強度増大型）を検証できることから本手法の有効性が確認さ
れた。一方，定性的評価手法であり，局部変化や各層の耐震補強を特定することは困難で
ある。 
次に，定量的評価手法を用いて検討に得られた結果を示す。 
1） 層剛性を評価指標として常時微動計測により得られた推定剛性と耐震診断・改修設
計の設計剛性の比較を行った。推定剛性の算定方法は 3 つである，「1 質点系法」
と阿部・守ら提案された「卓越周期法」（本論の呼び方）は参考として挙げられた。
「応答-変形法」は本研究で提案した手法である。どの手法でも推定剛性の真値と設
計剛性のバラツキが大きいことが分かった。その原因は，設計時のモデル化の問題
であり，常時微動計測・解析手法の誤差などとも考えられる。よって，本論では層
剛性の変化率を着目点として考察した。 
2） 「1 質点系法」により求めた推定剛性と耐震設計により縮約した 1 質点系の設計剛
性の変化率の相関が見られた。「卓越周期法」により推定した各階の層剛性変化率
と設計剛性の変化率では，一部の相関が認められ，大きいバラツキも現れた。この
原因は診断時・改修時の解析手法の誤差であり，定性的評価手法と同様に常時微動
レベルの「卓越周期法」は，上部階の振動周期を特定する時に誤差が生じやすいと
考えられる。本研究で提案した「応答-変形」法では，常時微動計測により得られた
応答加速度と変換した応答変形の相関により割線剛性を推定する方法である。本手
法により求めた層剛性と設計剛性の相関が見られたが，一部のバラツキも確認され
た。原因は，「卓越周期法」と同様であると考えられる。また，本手法により求め
られた層剛性（割線剛性）の真値と設計剛性の差が大きく，解析手法を改善する必
要性がある。本論では，研究手法と有効性を確認するのが主であり，方法の改善は
今後の課題となる。 
以上の定量的評価手法により得られた結果によると，層剛性の変化率を着目すると，提
案した「応答-変形」評価手法の有効性が確認した。一方，本論で提案した手法は，バラツ
キが存在し，仮定条件もあるため，実用するために改善する必要性があると思われる。 
 
第 5 章では，道路橋床版の劣化・損傷検知手法の開発を目的として，既存道路橋床版に
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おいての振動計測結果を示した。劣化・損傷手法の確立を行う前に，本システムを用いて
土木構造物への適用性に関する検討を行った。また，振動特性の同定手法，特に各次振動
モードの抽出手法を提案した。劣化点検手法として，将来実用化するために，床版上部よ
り床版下部から計測手法を提案した。最後に，適用と有効性が確認したうえで，既存道路
橋 6ヶ所の床版を研究対象として床版下部から振動計測実験を行い，劣化・損傷検知や損
傷度評価方法を提案した。以上の検討内容について以下の知見が得られた。 
1） 本システムを用いて土木構造物への適用性を確認するため，竣工から 70 年以上の老
朽橋梁床版を対象として常時微動および実験バスを用いた交通振動計測を行った。
常時微動計測結果と固有値解析結果を比較し，振動計測により得られた固有振動数，
振動モードと固有値解析の一致性が確認した。また，実験用バス通過時の変位モー
ド，通過時間の逆算により本システムを用いた振動計測結果は確実に橋梁の振動性
状を反映できることが確認された。 
2） 次に，建設中（床版工事中）の道路床版を検討対象とし，新設道路橋床版への適用
性を考察した。床版コンクリートの材齢の違い（完全硬化前後）により振動数の変
化が取られたが，短い期間内の変化が見られなかった。また，完全硬化に伴い剛性
の上昇とともに応答加速度レベルの減少が現れた。固有値解析結果と比較した結果，
橋直 1次・鉛直 1次・鉛直 2次の振動数がほぼ同じレベルの数値が得られた。振動
計測点数の制限により振動モードが全部同定できなかったが，同定したモードと解
析結果の相関が見られた。なお，本実験により対象橋梁の独自な振動性状が推測さ
れたため，振動性状の変化により劣化や損傷をモニタリングするのは可能であると
考える。以上の 2つ適用実験において，本システムの適用性と有効性の確認ができ
た。 
3） 適用実験をもとに，本システムを用いて構造物の振動モードの同定手法を提案した。
本システムの特徴であり，振動モードの可視化機能により振動モードを精度良く同
定することができる。また，振動モードを同定した結果によると，対象道路橋につ
いてはバンドパスフィルターの幅 0.2Hz を採用した時の精度は一番良いと思われた。
しかし，バンドパスフィルター0.2Hz 幅の汎用性について，多くの研究事例を考察
するのが必要である。 
4） 床版上部から計測する場合，交通遮断やセンサの設置場所の制約などの問題点があ
る。よって，本論では，床版下部の点検通路などを利用して計測方法を提案した。
床版下部から計測手法では，床版上部から計測の問題点を解決とともに，計測時の
目視結果に合わせってセンサを配置できるメリットがある。 
5） 本システムの適用性と有効性を確認したうえで，既存道路橋 6ヶ所の床版を対象と
し，劣化・損傷検知手法の開発を行った。本論では，実験結果により 2段階計測レ
ベルの研究手法を提案した。第 1段階計測レベルは床版全体の計測，目的は損傷区
間を特定することである。第 2段階は特定した区間において詳細的な調査方法であ
る。また，具体的な判断手法では，一般に使われている固有振動数に加えて応答加
速度曲線評価法，割線剛性法を提案した。 
6） 本論の研究対象において，第 1段階と第 2段階計測レベルを使用し検討した結果，
目視で損傷が見られた区間の応答加速度変化曲線の変化（傾き）が大きいことが見
られた。応答-変形関係図によると，損傷が発生する区間のグループ（割線剛性）が
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相対的に下に向いていることが分かった。よって，提案した手法を用いて道路橋床
版の損傷位置を特定するのは可能であるが，損傷程度により検知できないケースも
見られた。また，本実験は長期モニタリングを実施してなかったため，何年単位ご
との経年劣化・損傷進行の比較ができなかった。 
以上，第 5章の研究成果は，既存道路橋床版の劣化・損傷検知手法の開発を実現するた
めに役立つものと考えられる。今後，長期モニタリングや本システムを用いて定期点検を
行い，現行劣化判断方法との整合により定量評価の開発が重要である。また，本システム
を用いて損傷検知する場合，検知できる損傷程度を明らかにするのが重要である。 
 
第 6 章では本論文の各章で得られた結果と結論の総括を行った。 
 
以上，本研究では，無線振動計測システムを用いて既存構造物への適用を行った。耐震
補強工事の検証および道路橋床版の劣化検知手法の確立を目的として振動計測実験を実施
した結果を示した。得られた結果は，本手法は耐震補強効果の検証手法の一つとして，構
造設計の補助手法として役立つものと考えられる。また，本システムは既存道路橋床版の
振動性状を同定することが可能性であることが確認した。また，提案した劣化検知方法で
は損傷や劣化が大きい床版に対して有効であると考える。しかし，本論は無線振動計測シ
ステムを実用化するための基礎的な研究であり，提案した評価手法の完成度や評価精度の
問題で現段階に実務へ適用できるまでには困難である。しかし，本論で得られた結果や結
論は今後の研究として大きな進歩と繋がることができたと考える。今後，データを蓄積す
るうえで提案した手法の改善と信頼性向上が重要である。最後に本研究の課題として示す
とともに今後の展望について述べる。 
1） 本研究では常時微動計測を研究方法として行っている，計測時の振動環境の影響因
子の考慮と対策が必要である。特に，耐震補強効果の検証手法として，補強前後の
周囲環境の変化が評価要素に含まれている可能性が高い。よって，耐震補強前後の
計測基準点の選択が重要である。 
2） 耐震補強効果の検証手法として，靭性補強の評価が課題である。また，振動モード
の応答加速度レベルを評価指標として使用する時に，瞬時的なモードより平均値か
ら表現するのが良いと考えられる。定量的評価手法について，層間変位を算定する
時のフィルターの検討が必要と考えられ，層剛性真値の評価も重要である。第 2 次
耐震診断法に加えて，ほかの耐震性評価手法を使用した検討結果との比較を行い，
常時微動計測手法の信頼性向上と繋がることができる。 
3） 道路橋床版の劣化検知手法として使用する場合，現行の点検方法と整合し，定期点
検や長期モニタリングすることが重要である。また，提案した手法の床版の損傷度
と検知できるかの相関を考察することが重要である。検知方法の細化，改善が今後
の課題である。 
今後，計測事例データを蓄積することが重要である。様々の事例のもとに提案手法の改
善と精度の向上によって実用化できることが可能と期待される。 
  
謝 辞  
 
本論文は，私が広島大学建築材料学研究室に配属されて 5年間（2011 年 10 月～）にわた
る研究成果をまとめたものです。本研究の実施や論文のまとめに関して，たくさんの人と
出会い，たくさんの事を学べた充実した 5 年間でした。皆さんにご協力と支援をいただき，
大変にありがとうございました。皆さんの御かけで，私や日本にいる家族ともに「日本」
その国の感覚は最初の「外国」から「第 2 故郷」となっている。私一人の力が小さいです
が，中国と日本の架け橋になることは一生の目標として頑張りたいと思っています。 
ここに記して，深甚なる感謝の意を表します。 
本論文審査の主査を務めて頂いた広島大学大学院工学研究科 教授 恩師の大久保先生に
は，「無線加速度センサ」の世界を連れて行って，研究の面白さと「研究はなに？」を教え
ました。いつも私が作った雑な論文の文章を何十回丁寧にチェックしてくれた，本当に恥
かしくて，こころから感謝しています。先生の専門知識の教え方および学生たちに対する
優しさは私にとって，今後の「手本」として自分の学生に伝えたいと思っています。先生
の家族とも，いつも笑顔であってくれて，元気を一倍いただきました。ありがとうござい
ました。何時か，中国の長城を登るときや先生が退官する時に，ぜひ会いたいと思ってい
ます。 
また，本論文審査の副査を務めて頂いた広島大学大学院工学研究科 教授 田川 先生，同 
教授 藤井 先生，同 准教授 三浦 先生，ならびに同 准教授 日比野 先生には貴重な時間を
割いて頂き，論文のご精読と貴重なご教示を賜りました。 
松本先生（近畿大学）には，いつもご親切に指導をして頂き，本当にありがとうござい
ました。何時か機会があれば，また一緒に酒を飲みましょう。助教の寺本先生，研究室の
ことをいつも一生懸命にやってくれて，ありがとうございました。「天才」松浦さん（㈱建
診技術研究所），計測システムの開発や改善に関して，大変お世話になりました。建築材料
学研究室の学生たちとも，いつも元気で研究をやるのは素晴らしいです。皆さんはとても
できる人間だったので，幸せ人生を祈っている。同じ研究班の柴戸くん，横川くん，日高
さん，JINGJING さんにセンサ班の研究の進歩にとって多大な成果を残してくれて，ありが
とうございました。 
在職中（日本）に丸坂氏，名村氏（(有)都市建築エンジニアリング），仕事や生活，本研
究を遂行することも，大変ご協力とご支援を頂きました。山口氏（㈱山口建築・ラボラト
リー）にいつも仕事のことを教えてくれた，感謝しています。 
上記の方々に，心から厚くお礼を申し上げます。 
最後に，いつも支えてくれた大好きの妻と元気な息子，中国にいる両親，日本で一緒
に頑張っていた友達，心から感謝しています。 
 
李 亮 
２０１６年（平成 28 年）7 月 
